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1. INTRODUCCION Y OBJETIVOS

La madera ws uno de los m

riales privilegiadas por la naturaleza por
sus propisdades, abundancia y distribucion. &us propiedades le permiten,
bajo condiciones adecuadas, competir favorablemente con otros materiales

de construccion en estructuras bajas y ligeras; tiene una relacidn de

resintencia a peso extraordinariaments alta y sus propledades de capacidad
de absorcidn de enwrgfia le permtiten un buen comportamiento ante cargas
dinsmicas como wismos e impacto. Es faciimente trabajable cuando se
utiliza en estructuras autoconstruidas, #n las gquws generalments no ss
cuenta con mano de obra calificada, y se adapta bien al umsoc en sistemas
constructivos pr.‘-bric-dnﬁ- Su ligereza permite® sconomta =n su

transporte y la h

adecuada para las edificacion de viviendas y otras
adificaciones, sn las que no requiers cimentacicnes voluminosas,

En =l cuadrao 1.1 se indican los valcres de resistencia sspecifica de
algunos materiales de conwtruccisn. La rewnistencia especifica de un
material se define como la carga que puede soportar un volumen unitario
ante un conjunto dado de molicitaciocnes (Bodig y Jayne 1982). El concreto
s notablemente inwficiente ante las solicitaciones enumeradas en a1
cuadro citados su prefersncia en  la construccion s& debe a su
moldeabilidad, bajo costo respecto al acero y su resistencia al fuego. La
madera lpogra su mejor desempefc en flexion y tensién, en tanto que las
matales =00 particularmente eficientes en corte y compresién siempre y
cuando no se involucre =l pandeo.

Ademas, segin Ericsson (1974) la produccién de madera consume para su

conversion de materia prima a material de construccian 200 veces menas



CUABRE 1.1 CAPACIDADES DE CARGA ESPECIFICAS PARA ALGUNGS MATERIALES®

ATERIAL [ 3 7 wok  MOR/DE T, TR t, /b v
o &3] ) (L TIY] T 8 19 ae un

hcera dulce 7,60 2.1 .42 4650 764 AES0 3942 4450 89h.e 2320 297.4

Duraluminio 280 0,703 32,00 3360 42,3 38R0 1378.0 380 13VR.0 1900 478.4

Songrato 230 oin 14,38 50 9.5 w122 20 1931 2 122
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cananto L 0z 3.6 170 464 438 gh4 380 288 130 8.8

Abeta Dou-

glas [ XTI Nt 123800 B0 ITI0 M0 37920 520 10850 82 1798

Saim .3 0042 19 210,00 l12 Ee2T0 mes ses FET IR TTIT SR

(1) Densiged tq/cadi
{21 Modulo de elasticidad ugac-!)
{3} Rigider aspecifica {x 109

{4} Modula de rupturs (kqlt-zl

{5) Reristenciz especiiica 2 1a #lexidn
ib) Resistencia a 1a tunsion \kqluz)

{71 Resistencia especifica a ia tensitn (hg/ow

18) Resistencia 2 la coxpresitn {xg/ze<)

§9) Resistencia especifita a la coapresion

€10) Resistencia a2 torte ikg/cal)
{11) Resistencia exprcifica al corte

%

¥ Bodig y Jayne {(1982}.

Mechanics of wood and wood cosponites.

Van Hostrand



CUADRO §.1 CAPACIDADES DE CARGA ESPECIFICAS PARA ALSUNDS MATERIALES®

HATERIAL [} E £/D5 NOR  MOR/DZ To Ty/D t, T,70 v ()

- (£3) 2 (3] 4) (s) [£'}) 7 [} %) 100 1113
Acero dulce 7.60 2,4 4,42 4650 Th.4 446350 596.2 4650 596.2 2320 297.4
Duraluminio 2.80 0,703 32,00 3860 492,3 3840 1378.0 3860 $378.0 1900 678,86
Concrato 2,30 0.17% 14,38 S0 9.8 20 12,2 20 193.3 28 12,2
Asbesto-
€ to 160 0,128 30,78 170 6.4 138 T BAL4 350 218.8 110 68.8
Abeto Dou-
glas 0.40 0,137 1238.00 250 3733.0 840 1792,0 520 1083, 0 82 170.8
Balas 0.43 0,042 1§ 210,00 12 6627.0 - - 112 841.8 - -
(1) Dansidad (g/ca’)
(2} Medulo de elasticidad ui/u’)
(3) Rigider mspecifica (x 107)
€4) Madulo de ruptura (kg/ca?)
¢S5} Resistencia wspecifica a Ja flexion
(8) Reststencia a la tension (xp/ca?)
17} Resistencia especifica a la tension (kgl:nzl
(8) Resistencia a la compresion (kg/:-"')
(9} Resistencia especifica a la cospresion

(10) Resistoncia al torte (Wg/ce?)
(341} Resistencia especifica al corte

# Bodig y Jayne (1982}, nechanics of wood and wood composites. Van Nostrand



snergia que la del tabigue, 30 veces menos que la del concreto y 1200
veces mencos gue la del acero, por tonelada.

9in embargo, la madera presenta al disefador y al constructor una
variedad de problemas técnicos. Debe a su origen natural una gran
variabilidad en sus propledadeuy fisicomecdanicas. Esta variabilidad puede
ser consecuencia de las condiciones de crecimiento, la variacion entre
espacies © el desarrollo de defectos durante su procesamientp. Ademas, la
madera es un material anisétropo, no homogénea y de comportamiento no
complstanente eldstico lineal. Sus propiedades se ven alteradas tambieén
por la variacion de =u contenido de humedad y su densidad, entre otros
factores, comts las conditiones de servicio a que esté sometida y la
duracion - de la carga. El fuego &s ain el principal peligro en estructuras
de madera, aunque sSe ha demostrado que secciones resistentes de madera no
pierden su resistencia adn después de fgue elémentos similares de acero han
fallado bajo altas tremperaturaa. A pwsar de todo, constituye una
alternativa para numeraoscs problemas constructivos y de diseXo, si se
conocen  sus  propisdades, la forma de optimizarlas y los medios para

prolongar su vida d&il.

En la actualidad son nuchos los paises gue emplean madera para fines
constructivos en gran escala. En ml continente americano, sin embargo,
solamente los paises anglosajones poseen una tradicion constructiva con
madera. fos paises latinoamericanos, salvo algunas excepcicnes, no la
emplean sino en antiguos diseRos tradicionales y con técnicas de

construccion rudimentarias, o como material para obras falsas y cimbras,



1o que propicia su rechazo como material de construccion tanto en sistumas

tecnificados para produccion de estructuras sspeciales comp en programas

de autoconstrucci®n de vivienda para habitantes de escasos recursos.

Recientemente se& bhan hecho esfusrzos notables en algunos paises para

tonocer lss propiedades de las maderas locales vy producir tecnologia

adecuada para 3su uso. Los paises miembros dal Acuerdo de Cartagena han

elaborado Normas de construccion con madera Yy un manual y ayudas de

dixafo diversas. Otros, como Chile y Brawsil poseen ya conocimisnto o

infrapstructura para 1a utilizaciodn y exportacidn de grandes volimenas de

coniferas y latifoliadas, respectivamente.

En México =1 valor de la madera extraida alcanzd 1os 9100 millones de

pusos mn 1984 (CNIDS, 1985). Pesp a esto aan no e utilirza la madera como

material de construccion de manera extensa y regular. No se conffa en

ella debido al poco conocimiento gue se tiene acerca de sus propiedades y

comportamiento ante el fuego, el biodeterioro y el desgaste provocade por

el uso. Por otra parte une de 1las problemas con gque sk topaba Bl

diseRador gue queria emplear madera en su obra era la escasez de

informacitn acerca de esfuerzos de disefg, comportamiento mecanico o
problemas de disefo o constructives comuneas., A la fecha,

ha

=in smbargo, se
Qenerado una considerable cantidad de informacion de interés tanto para

el constructor como para 21 usuario. Actualemente se cuenta con una nueva

versisn de 1as Normas Técnicas Complementarias FPara Disedo y Construccion

de Estructuras de Madera (DDF 1988), formulada en el formato de disedo por

estados limite y actualizada s=egin el estada de! conocimiento en el

mundo. AdemAs, existen ya las Narmas Oficiales “Calificacion vy



Clasificacion de Madera de Pino en Usos Estructurales” (NOM 198 vy
“Dimensiones de la Madera Aserrada para su Uso en la Construccion" (NOM
12683), asf como wun proyecto de Norma para calificacioen, clasificacidn y
comportamiento para tableros a base de madera para usoc esstructural
(Davalos et al. 1988). Estas Normas y otras publicaciones complementarias
won @l resultado del trabajo desarrallado durante los ultimos disz afos en
el Laboratorio de Ciencia y Tecnologfia de la Madera (LACITEMA) y otras
instituciones como la tUniversidad Autonoma Metropolitana Azcapotzalco
(BAM-A) , ia Universidad Autonoma de Yucatan {UADY), 11a Universidad
Michoacana de San Nicolas de Hidalgo (UMSNH) de Morelia, el Instituto
Nacional de Investigaciones Forestales (INIF) en Méxicoy D.F. y al

Instituto de Madera, Celulosa y Papel (IMCP} de Gu

lajara, Su
aplicacien, aunque paulatina, permitira un uso mAs racional y efectivo de
la madera ean aplicaciones estructurales, Seria conveniente para ello
establecer mecanismos A4giles para la transferencia de tecnologia y la
ratroalimuentacion entre las {instituciones generadoras y el publico
potencialemnte usuario, por medio de las institucipones de enseRanza
superiar ¥ las asociaciones de profesionales, entre otras. La
comunicacion que resulte sera muy util para el mejoramiento vy

actualizacion de éstas y otras publicaciones.

Este trabajo tiene tres objetivos principales. En primer lugar se
hara un breve resumen de los modelos matemaAticos empleados para describir
la f1lexocompresion en calumnas ideales, asi comp del estado del

conpcimientos en eif tratamiento de la flexocompresion en columnas de



madera, Posteriormente =mse revisaran las disposiciones de algunas
reglamentaciones de Canada, E.U.A., Europa y Sudamérica referentes al
disefo de aismbros bajo flexion y carga axial combinadas.

El objetivo final del trabajo sera el andlisis de 1a parte de las
Normas Técnicas Complementarias Para DiseXp y Construccion de Estructuras
de Madera wen su version actual, sobre flexion y carga axial combinadas y
1a iluntracion de su uso para el diseifo mediante varios ejemplos.

En este sstudio se trataran sclamente columnas macizas de seccion
rectangular mn madera de coniferas, dehido a que =son las gque aparecen con
nas frecuencia en la construccion con madera en las condicianes

particulares de Méxizo.



2 ESTABILIDAD DE COLUMNAS

2.1 Introduccisn

La estabilidad opor pandec de un slemento estructural depende tanto da
su geometria como de la rigidez del material con que esta hecho. Para
columnas de material elastico lineal se sabe que su capacidad de carga es
directamente proporcional a su rigidezx a la flexion e inversamente
proporciconal al cuadrado de su longitud. Para matwriales cuyas relacionss
esfusrzo-deformacion se aparten del comportamiento lineal, Bl tratamiento
analitico use hace mutho mads complejo y casi siempre es necesario recurrir
‘a métodos numéricos para su solucion. Hasta ahora la soclucidn analftica
asxacta solo ew posible para unos cuantos casos sencillos,

Excapto los eslomentos sometidos a tension pura, todas las estructuras
y wus elssentos westaran sujetos a inestabilidad por pandeo bajo ciertas
condicicnes dm carga. E£1 pandeo ®s la condiciodn en la cual ocurre un
cambio en la configuracion del elementn que praovoca un aumento progresivo
wn mus deflexiones, fuarzas y momentos internos del elemento hasts que
ocurre la falla. En general es dificil el andlisis del pandec. Para
simplificarlo se recurre a las siguientas hipotesis:

i} El comportamiento del material es perfectamente elastico lineal.

ii) Se presentan pequefias deformaciones durante el pandso.

41i) La carga es mstatica y e tra perfect alineada con el

eje inicial del mismbro.

iv) El eje es inicialmente recto.



v} El mimmbro esta aislado de otros elementos estructurales.
vi} No existe combinacion de modos de pandeo (flexeotorsion, por
ejemplo).

vii) El material es completamente homogénao.

Solo algunos materiales cuyas caracteristicas se controlan durante su

fabricacion, como al acero y otros metales, se apraximan a la suposicion

de homogeneidad, 10 que no sucede con la madera y el concreto armado, por

ajsnplo.
Para colupnas de material elastico no lineal y materiales

wlastoplasticos en que el pandeo ocurre més alla del limite elastico

existen soluciones convencionales (Bleich 195237 Mc Guire, 19885 Chen y

Atsuta, 197&a, D) y solucicnes medisnte el uso del método del elemmnto

finito (Bleau 1984), aungue aun no se puede hablar de una teoria unificada

que expligue w1 comportamiento de elementos estructurales durante sl

pandeo inwlastico.

Z.2 Modelps matematicos de elementos en _compresidn axial

La falla en columnhas cortas o robustas ocurre por aplastamiento, de

manmra que Su caparidad de carga BstA pn funcion de la resistencia del

material. Enr columnas largas o esbeltas, en cambio, la falla ewa por

inewtabilidad. 8in embargo, conforme aumenta la esheltsz de una columna

corta, ocurre una transicion hacia una falla de tipao mixto entre

aplastamiento y pstabilidad. A las columnas de oste uliimo tipo sm les

denomina intermedias. La resistencia de columnas largas se pradice con



ﬁrc:iliﬁn con la formula de Euler, pero el calculo de la resistencia de
columnas intermedias siempre ha wido tema de mucha discusion para todos
los materiales. Las primeras formulas para columnas fueron expresiocnhas
empiricas validas solo en el intervalo donde se "ajustaban" a losm
resultados de prusbas. Posteriormente se dwsarrcllaron foérmulas como 1a
formula de 1la secante vy la férmula de Rankine, o de Rankine-Gordon, Que
enlazaron con éxito relativo las dos ramas de la curva de capacidad de -
carga-relacidn - de esbeltez. Mas adwlante otras f8rmulas incluyeron el
efecto de cargas sxcéntricas y desviaciocnes del sje recto, como ia formula
da Perry-Robertson (Msttem 1984). A continuacion se hace un breve resumen

de los modwlos mas importantes desarrollados.

Modelo de Euler

La formula original de Euler we utiliza casi universalmente, a pesar
de que s6lo es aplicable a elementos de material elastico lineal y
homogéneo, @n 1los que la cargs pwrsanece estatica, concéntrica y alineada
paralelamente al eje original del miembro (formula 2.1.a). Dmscribe bien
los resultados de pruebas. en columnas esbeltas pero piarde precision y
sobresstima la capacidad del slemento cuando los esfuerzos en el material

exceden @1 limite de propaorcionalidad.
gy T2y tLsrr 2 (2.1.a1

dondw: f,, = esfuerzo maximo tedrico que la columna puede sopartar
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E = modulo de elasticidad del material
L = longitud del elemento
k = factor de longitud efectiva que depende
de las condiciones de fijacion de la columna

r » radio de giro de la seccion

El producto dw wmate esfuerzo maximo por el 4drea de 1la seccion
transversal del eslemento proporcicna el valor de la carga axial con 1a

cual ocurrira wl pandeoc (férmula 2.1.b).
Pg = ( 72BN/ (kLI2 (2.1,b)

Forsula parabdlica

Jahnson €1873) propuso la siguiente formula, wvalida tanto para
columnas ctortas como esbeltas e intermedias. Evidentemsnte es demasiado
conservadora para columnas esbeltas, al igual que la férmula rectilinea,

por lo que en su tiempo se preferia utilizar 1la férmula de fuler en este

caso.
iy = f - g2 (2.2)
donde + = esfuerzo limitante en compresion

g = coeficiente que dopendo de las condiciones de fijacion en

los extremos del wlemento
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El enfuarzo limitante pusde tomarse tomo la resistencia al

material, como el esfuerzo admiaible en compresidn u

otro valor que se juzgue convenients,

Farmula rectilinea

30 ¢ L7r < 120,

Propuesta por Johnson (1886) eara valida Unicamente en el intervalo

La formula ms

fu = F - DL/ (2.3

donde ¥ = esfuerzo

de

limitante en compresion

B = comficiente gue dependia de 1a geometria del elemento

L/r = ralacion de esbeltez

VAR

Trautwine (1913

vista histérico,

ha recopilado una lista interesante, desde el punto

de diversos valores de k, B, g Yy otros parametras

ralacicnados con estas formulas (fig. 2.1).

Modelo de Euler-Engesser

La introduccion del modulo de elasticidad tangente propuesta por

Enges=er en 16889 permitio extendar @@ uso de la Formula de Euler a

materiales wlasticos no lineales y tratar esfuerzos en el interwvalo

inwlastico con mas precision (formula 2.4). El module de elasticidad

tangente se define comn la pendiente de la curva esfuerzo-deformacisn en

un

ie

punto determinado.

En el intervalo elastico lineal es constante y se

conoce simplemente como modulo de Young.. La desventaja de este modelo
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[ 1} que requiers conocer en detalle 1a forma de la curva

ssfusrzo—deformacitn para calcular el mddulo de elasticidad an un punto

cualquiera da ella. AdemAs, nao toma en cuenta la posibilidad de gue

existan defactos internos del material y otras irrsgularidades gue

ocasionan dispersién de 1ps resultados de pruebas respecto & la teoria.

Actualmente se ha snsayado un Qran namero de piezas de diversos materiales

que confirman wate modelo con una amplia confiabilidad (fig. 2.2).
fu = A2Eg1/(kL/m 2 2.4)
donde E¢ = modulo da mlasticidad tangente

Forsula de la secante

Su deduccien esta muy relacionada con el modelo de Euler, pues parte

de la configuracion deformada del elemento. S8in embargo, marmce ser

conmiderada como una formula empirica, debido a las muposiciones sobre las

cuales eutas basada {Puchanan 1984). Sm ha usado para calcular sl esfuerzo

Aasximo dw compresicn en columnas cargadas excéntricammnte y en rigor solo

=8 apropiada para materisles elasticos lineales, aunque ae ha utilizada

para snlazar 1la curva de Euler para materiales elAsticos con los valores

de rasistencia de columnas cortas (formula 2.5.a). Esta misma fOrmula

puwnde modificarse para calcular el esfuerzo méximo en columnas con

desviaciones iniciales dal eie recto (fig. 2,3), suponisndo una

configuracicdn sinusoidal de amplitud maéxima a (formula 2.5.b). Su

principal ventaja es que requiers una sola expresitn sencilla para todo

1
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ol intervaloc de esbelteces, ademis de prescribir una excentricidad inicial

minima.
fu = (P/AY0L & tmc/r2)cwec (£/2r P/AEYD €(2.5. a)
£y = (P/AIEL + {ac/r2)- {1/ - P/PI] (2.5.b)
dande P = carga axial sobrs sl siemento

= Area de la seccitn transversal
® = gxcentricidad de la carga axial
c = distancia del centroide de la meccidn a la fibra mas alejada
a = desviacion incial del eje recto

e ™ Carga critica de Euler (fdrmula 2.1.b)

Modelo de Rankine—Bordon

Ewta fdrmula fue propuesta por Rankine en 1898 y mejorada
posteriormente por Gordon (Timoshenke 1953) suponisndo una configuracion
dmeformada dsl elemento y la proporcicnalidad entre las flechas por flaxion
Yy ia cantidad L.z/c- donde L es la longitud del elemento y © as la
distancia maxima del centroide de 1la seccidn a la fibra mas alwiada en
cosprasign (Trautwine 1913). Es aplicable sdlo a columnas cargadas

concéntricaments vy su criterio de falla Bs por ssfuerzo limitants en

compresian., La fdrmula as
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4y = £/01 + miL/ied2y (2. 69

donde ¥ = awfuerzo limitante en compreasicn
m = factor que depsndw Om las caracteristicas

del material y de la geommtria del elemento

Se ha rstomendado 21 uso de esta formula con los valores § = 18,000
pei vy m = 1/18,000 para el intervalo 120 < L/r < 200 (AISC 1949).
Tatmajer (1903) demostre quae el wusa del factor m constante no predecia
resultados apsgados a 1la realidad, ya que en realidad este factor
disminuye conforme crece _L/r, aunqua por lo general se desprecia la

difarencia.

Modelo de Parry—Robertson

Ayrtaon vy Perry (1898) demostraron que podi{a aproximarse el efecto de
una cargas esxcéntrica en un miembro rectoc mediante la suposicion de una
curvaturs inicial. Robertson, en 1925,1a enple® para explicar los
resultados de prusbas en varips materiales (Buchanan 1984). La limitacien
principal de ewta formula es la suposicion de comportamisnto elastico
linwal a la falla. Presenta la ventaja de considerar por separado los

efactos causados por deflexion inicial, excentricidad de la carga y cargas

tr sales, T vamente. El criterio de falla en este modelp,

representado mediante la formula 2.7, es un esfuerzo limitante  en

compresion.
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£y = Cfc + (n+13£5272 -Vw: e £12,5 — § £y 2,7)
donde n = casr?
fg ™ wafuerzo critico de Euler (formula 2.1.a)

c = distancia del centroide de la seccidn a la fibra mas alejada

lus demss términos son los definidos previamante.

2.3 Combinacisn e momentg y carga axial
En Qenmral [ 13 practicamente imposible cargar un miembro
concéntricasente. Anslogamante 1a fabricacion de miembros sstructurales

ants sujeta a imperfeccionss que originan desviaciones del eje recto,
}aril:inn de propiedades mecdnicas a 1o largo de su fuste, stc. Todo esto
producs la aparicitn de momentos que reducen la capacidad de carga tedrica
de la columna. AdmmAs, casi todos 1los miembros en compresion se ven
influidos por 1la concurrencia de otras elementos, como las vigas, que
provocan momentos en una u ntro sentido.

Los esfusrzos en une seccion transversal de una columna esbelta no se
pu-ﬂ.h calcular madiante la superposicicn de los esfuerzaos de compresisn

directa 'y los de compresion por flexion, pues el momento flexionante

. ampciado a la wxcentricidad o a 1la deflexion inicial se amplifica en

proporcion no  lineal conforme la carga se aproxima a la critica de Euler.

Ti (1945) 6 que esta amplificacion se puede expresar con

suficiente aproximacion mediante la expresidn.
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d = 1741 - P/Py) 2.8

donde d = factor de amplificacion de momenta por esbeltez
P = carga axial sobrs el slemento

Py = carga critica de pandeo de Euler (formula 2.1.b)
Esta expresion subestima 1la amplificacion real de momantos sl en la

seccion ocurre plastificacion, de modo que en rigor solo es adecuada para

materiales elasticos lineales.
Me Guire (19648) sugiere para el casc de momentos iguales en los
extresos la expresion mas precisa
o= {1 +UPIPY /L - PIPY 2,9

donde Y (Pyrye/Mg) - L

v = deflexion maxima por flexidn Unicamente

My = momento flexionante maéximo
si s# hace Cg = 1 + WP/P, la expresidn 2.9 queda

d = Ca/tl - P/PY) (2.10)

€1 cuadro 2.1 resume algunoe valores de yy €,
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CUADRD 2.: VALORES DE "' Y C, PARA ALGUNAS CONDICIONES DE CARGA

EN VIGAS COLUMNA (Mc GUIRE 1968).

Condicion de carga w Cpm
e~ — g, < 0.0 1.0
" ® -0.2 1 - 0.2 P/Py
——
-0.3 1 - 0.3 P/P,
-0.4 1~ 0.4 P/Pg
~0.4 1 - 0.4 PsP,
-0.6 1 - 0.6 P/Pg

Para twner en cuesnta o1 efecto de momentos diferentes M., y M- en

los extremos pumde calcularse un "momentc equivalente” (Masonnett 1947)

ttaq = Cp'M2 2.11)

donde.  Cp =Va + b(M;/Mg) + c(Mg /M2 (2.12)
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M3y M2 = momantos menar y mayor en los extoanos

reapactivanante

n, b, ¢ = gconstantes que dependen del valor relativo

de las cargas criticas de los modos sucesivos de psndeo

Balvatori (1946 propone la expresion

- 1/C & ~ bUHg/Mad + c My /M5)2]
1/ 3

Cp > 0.43%

12,133

En w1l cuadra 2.2 =#e comparaa los valaores de a, B y £ segun varias

rafersncias
CUADRD 2.2 VALORES PARA LOS COEFICIENTES DE O
ratarencia a ) [
Haswonnett (1947) .27 Q.46 0.27
AISC (1969} Q.30 0. 40 8. 30
Salvatori (1764} 1.75 -1,05 Q.30

e BGuire (1968) sugiere la expresion lineal

simplificada
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* i
Cp = 0.60 + 0.40(M;/M3) > 0.40 (2,14)

que ha sido adoptada por numerosos reglamentos en el continente americana
(AISC 1969, ACI 1971, CSA 1980, DDFb, DDFc, DDFd). En la figura 2.4 se
comparan las curvas obtenidas con los valores de a, b v © dal cuadra 2.2 y
la formula simplificada. Pusde versm que para todos los casas sata dltima
es conservadora y permite un cdlculo sencillo del momento equivalente.

En miembros a compresion la interaccion entre momentn y carga axial se

toma en cusnta a través de la scuacion lineal general
(PU/Pr) & (M /Moy ) + a, /M) €t (2.15)

donde Py, Hue» M,, won la solicitacien de carga axial concéntrica
para miembros cortos (M., “uy son los momentos actuantes amplificados
-n las direcciones x e vy, respectivamente) Pr, Mp.,, M, son las
resisteancias a carga axial y momentos en direccion x e y respectivamente.
La ecuacitn (2.15) as muy conservadora por lo general, ya que no permite
al elemento entrar en el intervalo inelastico. Se ha intentado apraximar

1a ¢orma de la superficie de interaccién real para carga axial constante

mediante expresiones de la forma

My M 3P+ (MM €L (2.16)

donde m.,0 won coeficientes gue dependen de las variables intrinsecas

dwl material y de un gran pOmero de variables externas (Bresler 1960).
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Sin embargo adn no se cuenta con suficientes estudicos experimentales y

analiticos como para incorporarlas a las reglamentos de disefo.



Sin embargo adn no se cuenta con suficientes estudios experimentales y

analiticos comn para incorporarlas a los reglamentos de disefo.



3) TEORIAS PARA EXPLICAR EL COMPORTANMIENTO

DE LA MADERA EN FLEXOCOMPRESION

3.11  Iptroduccistn

El comportamiento mecanico real de la madera en tension y compresion
®s muy diferente del wsupumsto en los reglamentos de construccion y
manuales de  disefo. Estos estan basados por lo general en hipttesis de
comportamients elastico lineal y en los resultados de pruebas con madera
1ibre de defectos, en condiciones wmuy distintas de las halladas en la
madera de tamafo estructural. En ésta la rosistencie tiende a disminuir
conforme la longitud, el @eralte o la anchura aumentan, y es afectada
meriamsnie por la presencia de defectos como nudos, grietas, madera de
reaccion y otros. El contenido de pHumedad y la duracion de la carga
afectan tambien la resistencia de la madera de tama%o estructural, pero en
1a mayoria de 1los reglamentos =e toma en cuenta su efecto de manera muy
rudimentaria, debido a 1a escasez de informacion disponible,

Hasta hace poco se tomaba la resistencia de diseio a Lla flexidn como
mquivalente a H- resistencia a la tension obtenida de las resultados de
prusbas con pequeias probetas libres de defectos, suponiendo gue se
trataba de una interpretacion conservadora de los resultados de pruebas.
Actualmente se admite que la resistencia de la madera a la tension tiende
a disminuir conforme crecen las dimensiones de l1a seccion transversal p la
longitud  de la pieza. Las resistencias obtenidas de pruebas en elementos

de tamaRo sstructural sumlen diferir mucho de las anteriores.



86lo recientemente se han hecho intentos para la clasificacidn de
madera de tama¥o comercial para fines estructurales en Canadé y otros
patsns (Madsen et al., 1975, i1978a,b,c,d). En México se llevo a caba un
mxtenso prograns de pruebas en elementos de tamaip mstructural con madera
de pinos de varias dimesnsiones (Echenique-Manrique et al. 1980, 1981,
1982, 1984, 1986), cuyos resultados permitieron ostablecer los esfuerzos
de diseio ®en las Normas Tacnicas Complementarias para estructuras de
madwra (DDF 1988b) y reglas de clasificacion y calificacidn adecuadan

(Ordo%ez y Davalas 1985, NOM 1985).

3.2 Modelon do comportamiento mecanico en flexidn y compresisn

En la madera ocurren numerosas fenomenos asociados a su comportamiento
mecénico, coma la relacion esfuerzo-deformacion’ parcialmente lineal en
compresion y 1la ductilidad de w=su +falla, el cardcter no completamente
fragil de 1ia falla a tension y la influencia de la distribucicdn del
msfuerzo y ®1 tama¥o de las piezas sobre la resistencia, =ntre los mas
importantes.

Dasde el siglo XVIII a la fecha, 21 disefo de vigas ¥y columnas de
sadera se ha hscho suponiendo un comportamiento wlastico lineal a la falla
y tomando w1 ®is neutro al centro de la seccion, lo que esta lmjos de
corrasponder a la realidad.

El diagrama da esfusrzos tipico en una seccidn de una viga de madera
libre de defectos mometida a ung carga progresiva tiene la forma dibujade
-n lar figura 3.1. En wuna primera fase los essfuerzos siguen una

trayectoria lineal tanto en tension como en compresion y el eje neutro
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estd al centro de la seccion (fig, 3.1.a). A medida yue aumantan los
esfuerzos y la madera en compresicn comienza a fluir el eje neutro se
desplaza hacia la cara en tenmion y aumenta el esfuerzo en ésta, como so
cbserva en la figura 3.1.b, aungue todavia hay zonas en compresiédn que no
han alcanzado la fluencis. Cuando 1a deformation en la zona de compresion
ha alcanzado valores altos (fig. 3.1.c) comienza a decrecer el esfuerzo en
compresion progresivamente hacia el centro de la seccion y la viga faila
por tansion gubitamente.

En la figura 3.2 se compara el diagrama de esfuerzo-deformacion real
tipico de una pieza de madera sometida a comprasion (fig. S.2.a) con
varios modelos propuestos para su  estudio. El primero de ellos fue
propussto por Nesly (1898) y muestra una distribucion bilineal de
wufuerzos y deformaciones, suponiendo un comportamiento perfectamente
wlastoplastico (fig. 3.2.b).

Moe (1941) propuso la curva simplificada de la figura 3.2.c, como una
aproximacion al comportamiento abservado en vigas de madera laminada.

Bazan (1980) propuso una curva bilinwal (fig. 3,2.d}y wn la cual
supone que la pendiente de la rama descendiente puede tomarse como el
valor que produce wl mdximo momento flexionante para cualquier profundidad
del eje ’nautru en la seccion. Este parametro, $in embargo, influyes
marcadamente en la prediccion de la resistencia a la flexion.

Yiinen {19546) propusbd la &cuacion 3.1 gue describo ta gurva
esfusrzo-tdeformacion con una aproximacion muy buena. La curva resultante
{fig. 3J.2.m) tiens como <tangente al modulo de Young en el origen y es

tangents a la linea de esfuerzo midximo en compresion bajo grandes
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defprmaciones.
e = (1/E)] cf - (1-E)fc Inti~Frf) ] (3.4
donde e = deformacion
f = esfuarzo

f. = maximo esfuerzo en compresion
E ‘= modulo de slasticidad

c = parametro gue determina la forma de la curva.

O‘Halloran (1973) ha propuesto la expresidn mas sencilla

f =~ E‘e -~ A'a" (3.2)

nwr/r -1y

A = E/ntreforE3n=!

donde fo = esfuerzo maximo
A, n = constantes determinadas mediante el
ajuste de la ecuacion a un conjunto dado
de datos sxperimentales.
r - razon oo deformacion al esfuerzo pico a defarmacion

equivalent® en condiciones elasticas
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La expresion de D°'Halloran no predice correctamente la forma de la
curva bajo grandes deformaciones plasticas (fig. 3.2.4). El
comportaniaentc de la madera en este intervalo s determinante para pocder

predecir su resistencia a la flexidn con precisidn.

Glos (1978) propusc la siguente expresion para 1la relacion esfuerzo-

deformacion en compresion

4 w/ey + Gylase)?

£ - (3.3)
Gy + Gple/m) + Gyte/myd?

Gy = Fg/BE(1 ~ §4/%c)
Gy = M/E
B3 = 1/ fc — T/(LE)

By = By/Fg

donds ¢ = wsfuerzo
e = deformacidn
E = modulo de elasticidad
fe = esfuerzo mdximo en compresion
¥4 = esfuerzo asintatico en compresién para e grande

®; = deformacicon al esfusrzo maximo

Los parametros mencionados se obtienen mediante ecuaciones de

correlacion entre propiedades de la madera facilmente medibles como




densidad, contenido de humedad, razon de nudos a madera sana y porcentaje

de madera de compresion (fig. 3.2.9).

3.3 Foérmulas para columnas de madera

Forsula de Newlin y Trayer

En el continente americanc Newlin y Trayer (192%) propusieraon la curva
de la figura 3.3. En ella se observa el comportamiento de las columnas
largas tal como 1lo predice la fdrmula de Euler para materialea elasticaos
linwales. Para columnas cortas, la falla ocurre por aplastamiento de la
madera. Para columnas de longitud intermedia propusieron originalmante
una curva de octavo grado, qus describla el comportamiento de un grupo
Jrande de coluwnas de Picea sitchensis. Actualmente se emplea por lo
genearal una fdrmula de cuarto grado que enlaza las dos ramas de la curva y
que dwscribe también el comportamiento de la madera de otras espacies

tformulas 3.4.a, b y c}.

£y = fol /4 < 10 ¢3.4.a)
£y = oLl = C1/3) CCLd/KIV; 10 < {/d < K (3.4.b)
€y = meE/ (L) 2 . &d > K (3.4.c)

K mneg/éC - (3.4,



donde: fu = carga maxima tesrica que la columna puede soportar
fc = psfuerzo de aplastamiento de la madera

K = parametro que compara la rigidez del material con su

resistencia

m, N = parametros de ajuste de la curva a grupops de datos

experimentales

Forsula de Parry—Robertson para madera
En este modelo estan basados el reglamento britanico (BSI 1983) y el

de la comunidad economica europea para madera (Crubilé et _al. 198%5), el

reglamento modelo para pafses europecs (CIB 1983) y el reglamento danés
{DIF  1983). La deduccién de 1la formula 2.7 parte de considerar por
separado las flechas Yor Yi+ Yz causadas por deflexion inicial,
excentricidad de la carga axial y carga transversal respectivamente. Para
mimmbros copn cargas transversal, los esfuerzos combinados de compresién y

flexitn deben satisfacer la expresion
§om E/EC + InFig)/Egti$,a/Fg) (3.5.a)

donde: £ = P/A, esfuerzo nominal en comprasion
fc = resistencia de la madera a 1a comprasion
n

= casr2 factor que toma en cuenta desviaciones del eje recto

4, esfuerzo nominal ‘en flexion
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f¢ = resistencia de, la madera a la flexion

¥g = esfuerzo critico de Euler

para miembros sin carga tranaversal 4, = 0, por lo gue

1w f/fg + NE/Egt1-F/Fg) (3.5.b)

i s igualan 3. 3.a vy 3.5.0 para eliminar n, se obtiene una sxpresicon

que representa la interaccion entre f1wxidn y carga axial

1= f/Lig =i/ L/ Eg)) ] + £/4p 3,69
donde: fp = ssfuerzo limitante ©2n compresion
Finalmente

£ T
b — o, 2 —— e
fp = ~27z(t + oy £ e 3.7.a0

Burgess (1980) ha demostrado la utilidad de este enfoque para deducir
la fdormula 3I.7.b para madera sn flexotensidn, gque es congruente con las
suposiciones anteriores y que parmite un disefio maAs econdmico de miembras

en tensicn (Mettem 198&).

t 3 S v 2 \
Lo Lny* g - Lty (3.7.0)
SRk SRR LR iR N - 0. R RA LN



dondes tp b ?siuerzn maximo en el elemsnto
ty = resistencia de la madera a la tension
fp = ewfuerzo de Euler
¢ = resistencia de la maders a 1a flexion
n = ca/sr?
c = distancia del centroide a 1a fibra mas alejada
a = desviacion inicial del eje recto

r » radio de giro de la saccion

Robertson (1925) y Sunley (1955} informan que practicaments todos los
resultados de las pruebas realizadas por ellos caen dentro de las curvas
obtenidas dentro del intervalo 0.001%/r < n < 0.003&r. En =1 reglamento

ingles (BSI 1983} se ha elegido el valor n = 0.0058/r.

Farmula de Malhotra y Mazur

Uno de los modelos que mads se han aproximado al comportamiento real de
las  columnas de madera ha sido el propuesto por Malhotra y Mazur (1970).
En este modelo me ha empleada el modulo de elasticidad tangente basado en

la expresion 3.1, La formula es

nte v ferye)® |\ (nE + Te(ue) - bee  S(gn?

v 2 ()2 he2 (&ey

t3.8)

donde; fy = mAximo esfuerzo axial en la columna

- radin de giro.
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fc = esfuerzo de aplastamiento ds la madera

£ = parametro que define la forma de la curva

Formula de Rankine modificada
Neubauer (1973} propuso la siguiente formula para columnas de madera,
obtenida mediante el ajuste a un grupo de datos de pruebas en madera de

abetao libre de defectos:

£y = Fe/E1 (/M) /B (L 3D 3.9

donde d = menor dimension de la seccion transversal
n = parAmstro de ajuste que oscila entre 50

dado por Neubausr y 40 utilizado por Buchanan (19684).

3.4 Efwctos de tama¥po vy de distribucion del esfusrzo

A difersncia de su comportamiento en compresion, la resistencia de la
madera a la tension presenta caracteristicas fragiles difiles de estudiar
mediante los métodos deterministas convencionales. Sin embargo, se pueds
explicar mejor en términos estadisticos. El modelo de Weibull (1939) para
la prediccion de la resistencia de materiales fragiles supone &l material
como un sistema compuesto por un gran nameroc de elementos, sin
comparticion . de carga entre ellos y con una distribucidn estadistica de su
resistencla. £l material fallara cuando =1 esfuerzo aplicadoc ailcance 1a

resistencia del e

mento mas débil.



-~ 31 -

Weibull demostro gue la resistencia de este mistema compuassto podfa
demcribirse a través de una funcidn de probabilidad acumulada de tipo
wxponencial . Esta funcion muestra cdmo la resistencia del sistema
disminuye conforme crece el volumen de material bajo esfuerzo o varia de
acusrdo con la distribucién del esfuerzo en su interior.

El tarmino ‘afecto de distribucion de esfuerzo® se refiers al hecho
de que’ para miembros de un tamafo determinado, el esfuerzo méximo & la
falla tisnde a disminuir conforme aumenta 1a proporcion del miembro
sometido a esfuwrzos altos. Debido a weato ne han observado mayoras
esfusrzos maximos en compresidn o tension durante una prueba de flexicn
respecto a los ssfuerzos maximos durante una prueba de campresion o

tension pura.

3.5 Modelo elastoplastico de interaccion

Buchanan (1584) ha desarrolladoc un modelo numérico para la prediccidn
de ‘la resistencia de slementos de madera en flexocompresion. Estad basado
en suposiciones relativamente simples sobre la relacién esfuerzo-
deformacion en compresitn, como el modelo de Bazan (1980) para compresion
inelastica e incorpora efectos de tamaRo segun una version modificada de
la teoria original de Weibull. A la fecha el modelo de Buchanan ha sido
verificado experiméntalmhente para algunos tamafos coh resultadas
satisfactorios; win embargo, es diffcil aon esperar su aplicacian en
reglamentos a corto plaze, debido a las dificultades tedricas vy

limitacicones materiales que deben enfrentarse.




- 32 -

La figura 3.4 muestra el diagrama de interaccion de una seccidn tipica
megun este modsio. Buchanan et al. (198%) han propuesto varios métodos
alternativos para disefic de columnas basados =n este modelo y empleando ia
formula de Rankine modificada, diagramas de interaccion y algunas fdrmulas
empiricas para la amplificacion de momentos gQue toman en cuenta las
propiwdades particulares de la madera.

Este modelo predice por una parte ®m1 comportamiento de una seccion
tranasversal de forma arbitraria v ademds la resistencia de una columna de
wata seccon transversal, esbeltez cualquiera y sujeta una condicien
predaeterminada de carga axial y momentos en los extremos.

El procedimiento que se emplea para determinar la envolvente de falla
e la seccion bajo carga axial y momento flexinnante es similar al usado
para secciones de concreato reforzado (Park y Paulay 1980). En ¢ste se
parte de lax dimensiones de la seccidn transversal del elemento (fig.
3.5.a)y a8 la que we ha aplicado previamente curvatura para obtensr
deformaciones vy esfuerzos de acuerda con las propiedades del material
seleccionado (fig. 3.5.b,c.d). Posteriormente se obtienen las fuerzas y
momentos  internos en la seccion mediante métodos de integracion numérica
(fig. 3.3.m,f,q).

Para determinar el comportamiento del elemento ante flexidn y carga
axial se calcula la deflexion de 1a columna. De este modo se determina la
maxima excentricidad e a la 1la cual puede ser aplicada cierta carga
axial. El procedimiento es sl siguiente.

S® =selecciona una combinacion de carga axial y momonto (P, Hq) que

produce la falla de la seccién (fig, 3.6). Para la carga axial escogida
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se hace el momente al centro del clarg igual a M. La deflexidn al
centro del claro es entonces e +3= My/P.

La rcurva “elastica” =e obtiene por pasos para cada segmentd de
longitud Ax tfig.  B.7. La deflexién v, v la pendiente v'g se conocen
en #l centro del claro. El momento M; a la mitad del segmanto 1 (x =
%4 o8 aproximadamente

My = Plvg + 3x/2) (3,10}

La curvatura {¢) se obtiene de un diagrama momento-curvatura calculado
praeviamente (fig. 3I.8). Se supona, ademds, que la curvatura es constante
a lo largo de todo e} segmente y suficientemente pegueia como para
verificar que ve v'°,

El desplazamiento, vz y la pendiente en el punto siguiente (x =

®2) se calculan como

vo = vg + Vgl x> = ugax)2/2 (3.11)

vinm vig = V(IR (3.12)

€1 momento M, se calcula ahora como el producto Piva).

El1 procedimiento se repite hasta cubrir toda la longitud de 1a
calumna. La distancia del extramo de la celumna a la linea de la carga
axial representa la wexcentricidad e, a la cual esta carga producira 1a

curva calculada.
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Para determinar el tipo de falla que producirfa esta combinacion de
carga axial y momento, se repite todo el procedimiento anterior hacienda
Mg = M3 (M4 < HMy) para generar una segunda curva eldstica y la
correspondiente excentricidad en el extremo e;. 8i ey < eg, como se
ilustra en la figura 3.7.b, a8 desechan la curva Yy excentricidades
obtenidas la segunda wvez y el resultado de la primera combinacidn

repressnta una falla por resistencia para esta carga P y excentricidad

maxima eq4. 8i por el contrario e; > ey, coma en la figura 3.7.c,

entonces ambos calculos indican que e trata de configuraciones

inestables. La excentricidad maxima se halla entonces reduciendo

sucesivamente la el momento al centro del clare y repitiendo el proceso
hasta que la excentricidad en el centro alcance un maximo y comience a
dimminuir. Esta excentricidad maxima &3 el valor buscado y la resistencia
del slemento estara limitada por una falla por inestabiljidad.

los resultados qQue se obtienen para combinacionss de carga axial y
momento al centro del clare (P, e +)) se muestran en la figura 3.9.a. Las
combinaciones de carga axial y momento en los extremos (P, &) se nmuestran

en la figura 3.9.b.
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4 TRATAMIENTO SEGUN DIFERENTES REGLAMENTACIONES

4.1 Introduccjon

Se resumen en este capftulp las indicaciones mAs importantes sobre
flexion y carga axial combinadas de seis reglamentos. En el Apéndice I de
este trabajo s presentan ejemplos resumidos y comantados del disefo de
tres elementos de madera tipicos sometidos a flexidn y carga axial, para
mostrar los detalles relsvantes de su uso y compararlos sntre si.

Los reglamentos de E.U.A. (NFPA 1977), Inglaterra (BSI 1984) y los
paisws del Pacto Andino (JAC 1982) estan formulados wn el formato de
esfuerzos permisibles y solamente el canadiense (CS5A 1984) , ®) aplicable
en la pravincia de Ontaric (OMTC 1983a) Yy el europes (CIB 1983)
aspacifican disefo al limite. Todos ellos se apoyan en reglas de
clasificacion para madera estructural y cuentan con reglas para tamaios
praferenciales de las secciones disponibles en sus mercados.

En w1l formato tradicional de disefoc por esfuerzos de trabajo se
@fectvan pruebas en pequeias probetas libres de defesctos. A los valores
de resimstencia obtenidos se les afecta multiplicandolos por madio de
factores que toman en cuenta el efecto de la duracion de la carga y atras
condiciones de servicioc y finalmente sa les divide por el factor de
seguridad que se considere apropiada. Los valores que resultan son los
maximos admisibles y no deben. ser excedidos ctomo resultado de las
solicitaciones que soporte la estructura o elemento. Desde hace
aproximadamentme tres aios se comenzaron a realizar en los E.U.A. pragramas

de esnsayes en elementos de tamaRo estructural que permitiran un mejor
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conocimiento del comportamiento estructural del material. Sin embargo,
los reglanentos actualmente en vigor en weste pais emplea aun 1la
metodologia tradicicnal.

En &1 esnfoque de disefo al limite, por el contrario, se supone 2 ia

stoncia distribuida estad{sticamente conforme a algun modelo
matematico apropiado, del cual se deducen los lilamados factores de
refuccion de resistencia, que toman en cuenta la probabilidad y tipo de
falla de acuerdo con el nivel y condiciones de carga seleccipnados.

- Actualmente existe 1a tenduncia de cambiar loz formatos de los
reglamentos hacia el disedo al limite. Entre las ventajas gque se derivan
de esto eatén en primer lugar el considerar las caracteristicas de los
materiales mobre una base mAs racional y metodoldgicamente mas correcta.
Permite tambien 1la incorporacion de informacion nueva de manera sencilla.
Por dltimo facilita el proceso estadistico de los datos de resistencia y
parmite la utilizacién de procedimientos probabilistas mas precisos para
astimar las resistencias de disedo.

En geuneral loms reglamentos actuales no rapresentan adecuvadamente el
comportamiento de la madera y lo aproximan al de ptros materiales, coma
acero y concreto. Por 1p regular ignoran la posibilidad de fallas a
tensitn y no toman en cuenta el efecta positivo que tiene la compresion
sobre la resistencia de miembros inicialmente en flexicn al reducir los
asfuerzos en la cara de tension y por consiguiente la posibilidad de una
falla fragil,

Otra caracterigtica comin a todas los reglamentos incluidos en este

wstudio es Xa falta de un modelo adecuadno para el calculo del factor de
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amplificacitn de momentos por efectos de esbeltez. Las expresicnes

utilizadas cominmente subectiman la amplificacion de momentos debido al

comportamientt plastico de la madera en compresidn en etapas cercanas a la

falla,

Por otra parte es practicamente imposible cargar concéntricamente un

elemento de madera debido a las imperfecciones y curvatura gue presenta

invariablemente. Soclo hasta hace poco algunos reglamentos, como el de

puentes de Ontario han abordado el problema prescribiendo excentricidadues

y +lechas iniciales minimas, pera faltan aun estudios experimentales y

tedricas para elaborar disposiciones adecuadas al respecto.

4.2 E.J.f.3  National Forest Products Association

Design Specification for Wond Construction’' (NFPA)

Este reglamento  (NFPA  1982), pescrito en el formatoc de valopres

permisibles, permite el calculo de columnas con carga concéntrica y

distingua tres intervalos de esbeltez: cortas, intermedias y largas. La

transicion entre columnas cortas @ intermedias s@ toma en £/d = 11. La

formula general de este reglamentc considera por separado los efectos de

carga axial, momentos debidos a excentricidad y momentos debidos a cargas
laterales. Sus wuposiciones basicas son:

&) Configuracion deformada en curva sinusoidal.

b} Comportamiento elicticeo lineal a 1a falla.

c) Criterioc de falla en compresitn por esfuerzo limitante.
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Estas suposiciones son mas aplicables a madera libre de defectos que a
madera de tamafo estructural!, dado que no toma en cuenta la posibilidad de

la falla por tension.

Para miembros can carga axial concéntrica las ecuaciones basicas son

F'p = Foi 2/d < 11 (4.1.a)

F'o m Fofl = (173 (lrard?1; 11 < &/d ¢ K 4.1.b)
F'c = 0.300-E/(f s ™3 Lsa >k <4.1.c)
K ™ 0.67%1 E/Fg “4a1.d)

donde F’c = esfuerzo parmisible en compresion para una columna
concéntricamente cargada
Fe = msfuerzo permisible en compresion de la madera
K = limite de ®msbeltez entre columnas intermedias y largas
®n o]l cual la resistencia de la columna calculada es de
las gos torceras partes de la resistencia de una eolumna

corta.

£d = relacion de esbeltez del elemento

Para miembros con carga axial y flexion combinadas la farmula es
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P/A M/S + P/AtE + 1.853) (e/d)
——— <1 (4.2.a)
Fe Fp — P/A

donde Lsd - 11
T W e—————— 0<JT < (4.2.0)
. K - 11

donde = carga axial en el miembro
area de la seccion transversal

= momento flexionante aplicado

o T >
1

= médulo de seccion elastico

excantricidad de la carga

d = dimension de la seccidn transversal en 1la direccidn
considerada

Fe = wsfuer2o admisible en compresian

Fp = esfuerza admisible en flexion

Buchanan (1984) muestra que para columnas poct esbeltas ({/d = 10}
axisten 4&reas por debajo de la seguridad para cargas axiales altas y areas
demasiado conservadoras para niveles bajos de carga axial. El reglamento
especifica también una resistencia a la flexion del Q0% de la predicha por
®#]l modelo numérico de Buchanan en columnas de £Id > 20, de modo gque
resulta tambien demasiado conservadora y no reoprasenta sdecuadamente el
comportanisnto del miembro bajo cargas cercanas a la carga oOltima (fig.

4.1,
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4.3 Canpadd; Canadian_Standards Association 'Engineering

Design_in Wood (Limit States Desjgn) ' (CAN)

El esquema de este reglamento (CSA 1984) prescribe dixefo por estadas
I{mite, pero no difiere mucho de la version anterior, escrita en el
formato de esfuerzos pernmisibles., Permita el disefo de columnas cargacas
concéntricamente y las divide también en cortas, intermedias y largas, El
limite entre las dos primeras es £/d = 10.

Las expreasiones para dismsio son

PR =FC A (Kp Kgo KTHKY Ke a.3)
dondae

Pr = capacidad del elemento a la compresicon

@ = factor de resistencia
Fe = resistencia especificada a la compresion paralela al grano
A = 4rea de la seccién transversal
Kp = factor por duracion de carga
Kge = factor por condicidn de servicio
Kt = factor por tratamiento
Ky = factor por comparticion de carga

Kg = factor por esbeltez

Los factores por resistencia y por esbeltez son, respectivamente
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para ¥d < 10

a)
o = 0.75
Ke = 1.00 (3,4.a)
b) cuando 10 < f£/d < Cy
¢ = 0,75
Ke = 1 = 1/30¢4/d)/Cp) 3% (4.4,b)
e) cuando Cy < £/d ¢ S0 )
¢ = 0.53
Ke = Cip2) 7120 L/d)2ILEKge /P (KyKge I Kyl (4.3.c)
donde
Cix = (0.9 Eg Kgg)/IF(Kp Keed Kyl
Ee - modulo de elasticidad para disefa de elementos an
compresitn (igual a 0.74E para plementos de madera aserrada
clasificados visualmente)
Kge - factor por condicidn de servicia para médulo de
elasticidad
81 el nl-mnntﬁ muata solicitado simultdneamente por flexion, debe

cumplir con la axpresian

Pe

PR

+

donde
Pty My sON acciones de disero

Mg = DFpS(Kp Kgp Kzb K@) Ky

(4.3
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o = factor de resistencia (igual a 0.7)
Fp = resistencia especificada a la flexion
s = médulo de seccidn del elemento
Kgp = factor por condicion de servicio
Kzp = factor por tamafo o peralte
Kg = factor por clasificacion

Ki = factor por eatabilidad lateral

Este &8 uno de l1os reglamentos que cuenta con mejor base experimental
Y tebdrica. Su version actual fue eslaborada con =1 apaoyo de un extenso

programa  de pruebas que abarco tpdas las maderas comercializadas para usos

mstructurales. Sin embargo, algunas de sus suposiciones no  son
consistentes con el comportamiento raal de calumnas observado
experimentalnente. Segun Buchanan (1984) scbrestima la resistencia de

columnas intermedias cargadas axialmente (fig. 4.2), aungque conforme crece
la esbeltez diaminuye la discrepancia con las observaciones experimentales
wn columnas sujetas a momento y carga axial combinados (fig., 4.3). Por
otra parte, tanto sste reglamento comp el reglamentc NFPA-1782 carecen de
una formula dnica valida para todo el intervalo, lo que hace muy engorroso
el célculo. La suposician de comportamiento elastico durante la
combinacion de carga axial y flexion subestima notablemente la capacidad
d-i elemento para relaciones de esheltez corta y larga. Por Oltimo, no se
properciona una metodolngia adecuada para calcular la amplificacion de

mumentos debida a la esbeltwz.
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4.4 Canada: (Ontario Ministry of Transpor-tation and Communications

ZOntario Highway Bridge Design Code' (OHBDC)

Este reglamenta (OMTC 1982) es innovador en muchos aspectos, dado gque
glimina el diseio de columnas cargadas concéntricaments. De hecho, mxige
una excentricidad minima de 0.05 veces la dimension correspondiente en la
ssccion  transversal. Ademas, preveé una deflexion inicial de L/5S00, donde
L es la longitud =sin restriccion del miembro. El formato de este
reglamentn s seswjants al de muchos reglamentos para concretc y acera
usados en la actualidad. Supone comportamiento elastico de la madera a la
falla y una relacion de interaccion lineal muy conservadora. El miembro

disefads debe cumplir con la expresisn

P [ L]
—  —————— ——< 1 4.6)
Py 1 - P/Py My

donde
P = carga axial de diseio
M = momento de diselo
Py, = resistencia del material a la compresidn.
#, = resistencia del material a la flexion.
Pp = carga de pandeo de Euler.

Cyp = factor de momento equivalente igual a

Cm = 0.4 + 0.4 My/My > 0.4 4.7
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My My = momentos en los extremos mf{nimo y maximo,
respectivamente

Cm = { s8i oxiste carga lateral o si los momentos en los

extremos son iguales

LDSVIfE:tOS de esbeltez se tDman‘En cuenta a partir de
kLy/r 2 60 — 20(My3 /M) para miembros no arriostrados y
kl,/r 2 40 para miembros arriostrados
Los momentos por excentricidad y encorvadura son respectivamente

My = P*0.05d

Hy = PeL,/500

tonda r = ragio de giro del elementa en la direccion del andlisis
d = dimension de la seccion transversal en la direccion del
andlisis

Ly = longitud sin arriostramiento lateral
La limitacion en la relacidn de esbeltez es kL, /r ¢ 120.
Aunque ‘=5 mucho ads conmecuente con el comportamiento real de los

mimmbros de madera, dado que es impasible exigir concantricidad de la

carga en una columna de madera, produce disefos extraordinariamente
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énnsqrvadures cuando se trata de miembros cortos sujetos a cargas axiales
de  menos del 40X de su capacidad a compresion y no conservadores para
cargas arriba del 807 de la misma (fig. 4.4). Para columnas mds esheltas
el patron se repite, pero tiende a disminuir la discrepancia conforme
crece la esbeltez. Por otro lado, los efectos de esbeliez se consideran
independientemente de 1los correspondientes al material en si, aungue lo
hace de una manera indirecta por medio del factor de amplificacion de

esfuerzos.

4.4 OQran Bretafias  British Standarde Institution ‘Structural

Use of Timber® BSI

Eute reglamento también esta escrito en el formato de esfuerzos
permisibles y wsupone gue Ios efuerzos siempre estaran en el intervala
el astico (BSI 1983) . Permite el disefio de columnas cargadas
concéntricamente, aungque prevé el efecto de posibles excentricidades y
encorvaduras mediante la razen % = ercsi2, donde e es 1a excentricidad,
C 'es la distancia de la fibra mads alejada del eje neutro e i ®s el valor
del radio de girp. El criterioc de falla es por un esfuerzo limitante en
compresién e ignora por completo la posibilidad de una falla a tension.

La formula general para elementos bajo flexten y carga axial es

ma st

(4.8)

Smadm 1 - ca_ ¢ Scadin
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K2 =

Cdonde (3 U2 AEE, W0 O TN B E N @
3xt s 3?5, InFs .
8ma ™ @sfuerzo de flexion aplicado
Smatm = ®sfusrip permisible en flexion
8.4 = esfuerzo de compresion aplicado

Seadm = wsfusrzo premisible en compresion (incluye K32)

L = wafuerzo critico de Euler

€1 factor de reduccion de resistencia es una verslon modificada de la
formula de Perry-Robertsen y depende de la relacidn de esbeltez y la razon
de modulp de elasticidad a esfuerzo permisible en compresién, En esta
expresion 21 valor de 5 es 0.005.

Se especifica wl uso del factor de reduccion de resistencia Kiz
cuando la relacién de esbeitez del miembro exceda de 5. La relacidn de
esbeltez de los eleamentos disefados mediante esste reglamento no debe
sobrapasar 150,

Aunque =1 cAlcule K;s puede parecer engorroso, se proporciona una
tabla (Tabla 20 del reglamento BSI) con 1los valores respectivos para

diferentes relaciones de esbeltez y relaciones rigidez—resistencia.

4.3 af ses sur -1} ernational Co i) for Building Research Studies
and Documentation ‘Structural Timber Design Code’ CIB
Este reglarento westa formulado en el formato de estados limite y

permite la posibilidad de emplear disefo plastico de elementos, aungque no
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proporciona elementos analiticos o hnormativos para ello, sino que se
limita a las formulas de interaccion lineales usadas convencionalmente sn
otros reglamentos (CIB 1983). -

Las fdrmulas basicas son

Be/feg * Sp/fm < 1 €4.10)

kg = sg/fco + n2Eo/ fco 2y a.11)

f T \
ko = 0.50{1 +(1 + na 'O Jkg) = A/(1 + (1 +.nx Tc0 Dkp)? =8kg?
€ 'f;_ £ \/ ?m E E aam

donde e = E5fLer 2 CB COIETERISH aRticadl
%y = esfuerzo de flexien aplicado
fco = resistencia de la madera o la coasresion paralese
fm = resistencia de la madera a la flexidn
ke = factor de reduccion por esbeltez (46rmula 4,90 .
kg = esfuerzo critico de Euler

€n = MOoulo de elasticidad caracter!istico

Se supone una curvatura inicial producida por una excentricidad maxima
dw la carga axial igual a e =n.ir , donde n ®s un factor adimensional (no
== da mayor informacion); les la relacion de msbeltez y rr es el radio de
giro de la seccidn.

La wabletwz .|se limita a £/r = 170 en miembros principales y £/r = 200
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para miembros secundarics. Asimismo, determina 1a longitud efectiva como
la distancia entre puntos de momento nulo adyacentes, entre los cuales el
elemento se encuentra en curvatura simple.

Larsen {19863 ha mostrado que las farmulas para columnas smpleadas en
este reglamento, el britanico y otros como el de la comunidad econdmica

muropea y el reglamento danés (DIF 1983) son esencialments las mismaw.

4.6 Patses miembros  del

erdo de Cartagena

Esta escrito en e)] formato de valores permisibles y no presenta
caracteristicas notables que lo distingan dal reglamento de la NFPA, salvo
los valores de los parametros de ajuste correaspondientes a las
resistencias de las madera de la region. 8 apoya en una norma de
clasificacion wvisual sencilla gue especifica una spla clase de madera
watructural y agrupa las maderas en tres grupos de resistencias A, By C
respectivanmente.

El criteric para establecer 1la divicoén entre columnas intermedias vy
largas es la misma Que establece la NFFA, ©s decar la relacidon de esbeltez
para la cual la carga admisible es igual a dos tercios la carga de
aplastamiento, El valor de _{/r que separa las columnas cortas de las
intermedias es 10 ¥ especifica una relacion de esbeltez masima de 50. Las

ecuaciones proporcionadas para columnas con carga concéntrica son

Nagm = Fc*A Lsg ¢ 10 (4.13.a)
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Nadm = FerALl - 1/ (X8 7C) % 10 ¢ £/d < € €4.13.6)
Nagm = ©0.329 E-A/t &) 2 cx ¢ &d < S0 (4.13.c)
€ = 0.7028 EsFc

donde Nagm = carga admisible @n el miembro

Fe = wsfuerzo admisible de campresion

A = area de la seccion transversal

Ty = factor Que compara la resistencia del material con su
rigidez
E = modulo de elasticiad

Para slementos sometidos a flexocompresion establece

N/Npgm + Km*M/ (Z0F) € 1 ) 4.14)

donde
kg = 1701 ~ 1.SN/Ngp) (4.15.a)
Nep = 2 EI/ (k= 2 €4.15,b)

carga axial aplicada
M = momento aplicado

k4 = modulo de seccion
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kn = factor de amplificacion de momentos

Nep = ©3rga critica de Euler

3 = momanto de inercia de la seccion en la direccion
considerada

L3 = factor de longitud efectiva

El comentaric a este reglaqantu indica qQue la formula 4.1%.a es
simijar a la utilizada por algunos reglamentos para acero y concreto (AISC
1949, ACI 1977). Con respectn al factor de amplificacieon de momento se
admite en el mismo texto que 1la formula 4.1S5.a da resultados
aceptablemente aproximados para cargas de hasta 60% de la carga critica.
No hay posibilidad de tomar en cuenta momentos diferentes en los extremos,
en el caso de existir curvatura doble, 1o Que produce disefios
axcesivamente conservadores.

Este reglamento no provee recomendaciones sobre excentricidad mfinima o
curvatura indcial. £n lugar de ello adopta el criterio de modificar el
factor de seguridad en columnas largas solamente.

En general este reglamento esta muy poco documentado y en la parte
dedicada & la flexocompresion no proparciona referencias consistentes.
Otroc reglamento similar a este es el chileno, cuyas recomendaciones varian

muy poco.
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5 NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS PARA DISERQ

Y CONSTRUCCION DE £STRUCTURAS DE MADERA (NTCM)

S.1 Demcripcion y alcance

La version actual de lag Normas Teécnicas Complementarias Para Disedo y
Construccion de Estructuras de Madera estd escrita en el formato de disefo
por eatados limite, al contrario de la version anterior, que era la dnica
de law normas técnicas complementarias que copnservaba el formato de
snfuerzos permisibles. Estan basadas en estudios analfticos vy
sxperimentales efectuados wn Canada, los E.U.A., Europa, Sudamérica y en
extensos programas de pruebas y resultados experimentales obtenidos en
México. La decisidn de cambiar de un formato a otro fue motivada por las
vantajas que ofrece @l Fformato de estados lipite. En primer lugar se
;nifnrmnn los niveles dr seguridad y confiabilidad de estructuras
construidas con materiales difwrentes mediante la saleccion de factores de
reduccidén de resistencia apropiados. De este modo se evitan también
errores derivados de emplear criterios de andlisia y disefio diferentes y
se facilita la labor del proyectista. La incorporacion de informacion
nueva w®obre los materiales de construccion puede hacerse facilmente
modificando loms valores de lops factores de reduccion y modificacion de
resistencia.

Estas Normas cubren el diseio de estructuras de madera con elementos
de seccion  rectangular que cumplen con 1a Norma NOM C-224-1983 “Dimensioc-—

nes de 1a madera aserrada para ‘su usp en construccion®, asi{ como con



madera contrachapada (triplay), cuya descripcion se encuentra en las
mismas normas y otros trabajos (Chavez 1984, Davalos et al. 1988). Sin
- ;d:-rdn, las NTCHM no prohiben el uso de otras secciones na tubiertas por
ésta. La Norma scbre dimensionms mencionada intenta hacer més racional ael
uso d® la madera al prescribir dimensionws preferenciales para las
secciones empleadas en construccion y evitar asfi @l desperdicio y la
anarquia de criterios entre prpdu:torea. La figura 5.1 muestra la
comparacitn entre pstas dimensiones y las empleadas en lps E.U.A.

Las NTCHM dividaen a las maderas en cinco grupos de resistencia, do los
cuales dos corresponden a confferas y =me designan como A y B
respectivasente y los demas comprenden las maderas latifoliadas y las
agrupan comoc I, II y III. La decision de agrupar todas las coniferas en
dos gQrandes grupos en lugar de asignar valores de resistencia por wspecie
ab.dlCiO al hecho de gque no hubo variaciones estadisticas significativas
antre las propledadas mecanicas entre las coniferas de diversas regiones
del pais (Echenigue~Manrique et al, 1980, 1981, 1982, 1984, 1986}, En
Canadé (Madesen 1978) y en Sudadfrica (Knuffel 1983) se llevaron a cabo
programas de pruebas sismilares que arrojaron las mismas conclusicnes. A
las latifoliadas, sin embargo, se las agrupe en funcion de au rigidez, ya
que a diferencia de las confiferas, sus valores de modulo de mlasticidad
capen dentro de un amplio intervalo y muchas de cus propiedades mecanicew
parecen estar relacionadas con éste (Araujo 1988).

La clasificacion de la madera es indispensable debido a gque los
defectos de crecimiento gue aparecen en ®lla tales comp nudos, rajaduras,

picaduras de insectos vy desviacion del granos, entre otros, afectan la
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resistencia de la pieza que los contiens.

La clasificacion dge is naderas & ‘wnisera< 5 lleva a cabo de acuerdo
con  la Norma NOM C-239-1685 “Calificacien y clasificacién visual para
madera de pino wn uscs estructurales®, cuyas reglas producen madera
perteneciente a uno de dos grupus sstructurales A o B, La madera
clasificada como. A contiene muy pocos defectos y por 1o tanto sus
propiedades mecanicas seran superiores a las de la madera del grupe 8, que
admite la ocurrencia de un namero mayar de defectos. La madera de
latifoliadas se clasifica de acuerdo con las reglas incluidas en el
Aptndica I de las NTCM, gque es rasultado de los trabajos realizados en la
Universidad Autonoma de& Yucatan (Araujc 1988, Cerdn et al. 1988). Estas
Flglu- producen madera de una sola clase, ea decir que la madera
clasificada satisfactoriamente con wstas reglas es apta para propdsitos
esstructurales; las piezas que resultan aptas se clasifican después de
acusrdo con su modulo de elasticidad en uno de los  tres grupos de
rusistencias especificadas.

Las NTCM no cubren el disefo de elementos de madera laminada encolada,
debido a su aplicacion relativamente limitada ni el uso estructural de
tableros a base de madera (excepto los de triplay ), debido a la escasa

informacion sobre sus propiedades. Sin nﬁbargu el Departamento del

D.F.autoriza su uso siempre y cuando se fund te'-d-m -

5.2 Metodo de disero

La resistencia de disefo de un miembro ante una accitn determinada se

obtiene multiplicando el valor especificado de resistencia, f°,, per el
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factor de reduccion de resistencia, FR, los factores de modificacion de

resistencia Ky, Koyeoas Kigeeaoyn Kn Y la prﬁpind-d gmométrica

correspondisnte (Area, momento de inercia o mAadulo de seccien), R (ec,

- TN

R = FR 'y (Ky K2 eer Ki cae Kplo® (5,13

Al  producto §°,, (Ky Ko ... Ky oo Kn) we la llama valor

de resistencia modificada y se le designa por al simbolo genérico €,

con 1o cual la mc. S.1 s pusde reescribir

R = FR §,% (5.2)

La resistencia as{ calculada deberas ser mayor o igual que la suma de

scciones de diselo, Fdj, que actdan sgbre el miembro, multiplicadas por

los factores de cargs correspondientes (ec. 4.2).

R > FC xdyg (5.3

A continuacion se hard una breve descripcion de los factores

involucrados en la scuacion de dise¥o S.31.

Factores de reduccisn de resistencis Fg

Estos factores toman en cuenta l1a variabilidad de las propiedades

.. mecénicas de la madera segun un grado de confiabilidad determinado. Su
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valor depende también del tipo de falla involucrado y la cantidad de

informacién analitica y esperimental sobre la accidn determinada.

CUADRO 5,1 FACTORES REDUCCION DE RESISTENCIA PARA_MADERA

MACEZA_Y_MADERA CONTRACHAPADA, Fp (TABLA 2.4 NTCM-B88)

ACCION PRODUCTO
Madera maciza Madera contrachapada

Flexion 0.8 0.8
Tension paralesla 0.7

Cospresion paralela 0.7

Comprasidn en #l plano

de law chapas 0.7 0.
Compresion perpendicular 0.9

Cortante paralelo a la

fibra 0.7

Cortante a traves del

sspessor y en el plano

de las chapas 0.7 ©.7

Valores de resistencia sspecificada #’,, para sadera de coniferas

Los valores de resistencia en flexitn, tension y compresidn paralela
al grano para las dos clases de madara de coniferas se cbtuvieron a traves
de un mxtenso . programa de prusbas en madera de pino efectuado durante 8
afos con material proveniente de los estados de Durango, Chihuahua y
México <(Echeniqus-Manrique et al 1980, 1981, 19684, 1986). Los valores qQue
aparmcen en el cuadro 5.3 (Tabla 2.4 de las NTCM-1987) corresponden al
55 p-r:nﬁtil de la distribucion estadistica de resistencias halladas an
los preQramas de prusbas descritos anteriormente y modificados - por
contenido de humedad y duracien de carga. Los valares especificados para

ia®s demas propiedades son semejantes a los que aparecen en los reglamentos
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de Canadd y E.U.A., debigo a la falta de datos experimentalea. 5in
embargo son consistentes con las referencias consultadas y ne consideraron

adecuadons de acusrdo con el estado del conocimiento y con la practica

comin.
CUADRO 5.2 VALORES ESPECIFIC SISTENCIAS Y. MODULDS
DE_ELASTICIDAD DE MADERAS | CONIFERAS (kp/om<)
CLASE
A
Flexion en 170 100
Tension paralela
a la fibra LR 115 70
Compresion paralela
a la $ibra f'en 120 95
Compresion perpendicular
a la fibra £'nu 40 a0
Cortante paralsio
a la fibra £'u0 15 15
Modulp dw elasticidad
promedio €0.50 100,000 80,000
Modulo de elasticidad
correapondiente al S°
percentil Eo.05 45,000 50,000

Factores de Modificacion de Resistencia- K

Los valores especificados de resistencia y rigidez indicados en las
tablam 2.1, 2.2 y 2.3 de las NTCM deben ser modificados por los siquiéntes
factores, que toman en tuenta la calidad de la madera y las condiciones de

servicio a gue estard sometida la estructura o el elemento.



- 57 ~

Factor por contenido da husedad K),

Las propiedades mecanicas de 1la madera varfan con su contenido de
humedad. Son constantes para contenidos de humedad mayorss o iguales al
1llamado punto de saturacion de la fibra (como se denomina el estado en que
las parmdes celulares de la madera astan completamente saturadas de agua,
peroc no los huecos del interior de 1a célula). Para la mayoria de las
maderas esta condicion se verifica a un contenido de humedad de entre el
2%5% y el 38%, Por debajo de este limite los valores de resistencia y

rigidez sufran un incremsnto sustancial.

Factor por duracion de carga Ky

88 ha determinado #xperimentalment’s que la madera resiste durante
lapsos cortos cargas considerablemente mayores a las que resistiria
durante periodos prolongados, Las valores de resistencia especificadaos en
las tablas 2.1, 2.2 y 2.3 ge las NTCM corrssponden a pruebas da duracion
comprandida nntrn 3 vy 5 minutes. El factor por duracion de carga toma en
cusnta asta propiedad de 1la madera y asigna porcentajes de incremento o
reduccidn en la resistencia especificada para algunas de las combinaciones

de carga maAs usuales,

Factor por comparticleén da carga K

Es frecuente wesncontrar en mstructuras de madera sistemas formados por
cierto ndmerc de elementos paralelos y estrechamente espaciados {(sistemas
de piso, cubiertas y muros, entre otros), de modo que su desempedio en

conjunto mejora las propiedades de cada elemento individual. E1 factor
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por comparticidn de carga asigna un 15% adicional al valor especificado de
resistencia si se trata de sistemas que cumplen esencialmente con lo

dispuesto en el inciso 2.4, de las NTCM.

Factor por paralte Kp

Permikte un incremento en los valores de resistencia y rigidez
espucificados si el peraite del elemento tiena 140 mm o menos, debido a la
mayor probabilidad de encontrar defectos en up peralte granda que en uno

de tamafio reducida (Ver inciso 3.3 de este trabasol.

Factor por clasificscisn Kgy
Es aplicable =#%lp a madera maciza de coniferas, debido a gue PO se

dispone a0n de watudios suficientes para extender su usp a »ctrus

productos, Este factor representa el rigor con que fue clasificada el

material. Como sp seiala en la introduccion de este capitulo, las reglas

generales persiten un numera relativamente mayor de defectos &n la pieza y

por lo tanto requieren de una evaluacion mas conservadora de sus

propiedades. Las reglas especiales, en cambip, determinan un material con

defectos mencres y prapiedages superiares. €1 valar esagnado al fackor

Koy estd tasbien en funcion del avance en el conooimiento de las
propiedades de cada tamafo  estructural. Ep México se han estudiado mas
extensanentss las secciones con grosor de 38 am y en menor escala las de
dimensiones 87  x 87 mm y 87 x 190 ma. Para otras secciones se especifica

vl u=p de la regla general.
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Fastor por condicicn dw apoyo o comparticicn de carga sn cortante K,

Se puede aumentar £l valor especificado de resistencia al cortante &n
una secclioén crftica del apoyo de una vaiga cantinua o en 10s apoyos de uf
sistema de wvigas con comparticion de carga por dos razones. En el primer
cano, 8s menor Ja probabilidad de aparicion de rajaduras que causan gran
reducion a 1a resistencia al cortante. En el segundo se considera Que es
muy improbable 1a falla de un miembro individual por cortante dado @l

trabaio de conjunto.

Factor por recorte K,

Si on una viga se hacen recortes o rebajos se producen concentraciones
de esfuerzos Que disminuyen la resistencia de la seccion al cortante. Las
formulas 3.8 a 3.10 de las NTCH toman en cuenta este efecto en recortes
hechos en angulo recto, aubque son conservadoras si el recorte se hace de

manera gradual.

Factor por tama®o de la superficie de apoyo K,

La madera sometida a compresion perpendicular a la fibra tiende a
deformarae duictilmente. De westa forma, el aplastamiento de las fihras
inmediatas a 1la zona comprimida aumenta el Area mobre la que se aplica la

carga.

%5.3) Disefio_de columnas

Las expresiones particulares para disefo de columnas incluyen

resistencias de disedo, intervalos de esbeltez, 1a formula de interaccion
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linewal vy expresiones para el calculo de momentos por excentricidad y
encorvadura.
Sustituyendo en la ecuacion 5.3 de este capitulo los simbolos

apropiados se pusden expresar las resistencias de diseiio come sigum

Resistencia a carga axial Pgp

La resistencia de diselio a compresion de un miembro se obtiene coma
Pr = Fp foyu I3 4.2)

donde
Fr = 0.7 {Tabla 2.4 de las NTCH}
fou ™ fleu(NpKgKeKpKey)  (incisos 2.4 v 2.4.1)
f'cy ™ resistencia especificada a la compresion (Tabla 2.1 de
las NTCH

A = area de la seccidn transversal

Rusistancia a la flexion Mg

La resistencia de diseio a la fle:ion de un miembro se obtiene como

Mr = FR fsu Se 4,43
donde
¥R = 0.8 <(Tabla 2.4 de las NTCM)
feu = FputRKgKcKgKe))  tincisos 2.4 y 2.4.1)

£'sy = resistencia especificada a la flexion (Tabla 2.1 de
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las NTCH
s = modulo de Seccion
“ = factor de estabilidad lateral segun el inciso 35.2.35 de

las NTCH

Carga critica de pandeo P

S obtiene por medio de la formula de Euler tradicional.

Per = Frin2 Eo.osl? 7 tkiyi?

donde
€p, 95 = Medulo de elasticidad correspondiente al SP percentil
1 - momento de inercia de la seccidn en la direccaion
considerada
| S = longitud efectiva de pandeo; L, es la longitud total

®ntre sDportes capaces de proporcionar restriccidn al

giro v al desplazamiento

Debido a que las NTCM especifican disefo por flexion a pesar de que el

analisis

no haya indicada la praesencia de momento, siempre se hace uso de

la formula de interaccion

?1:
P (5.3)

My
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donde
Py = carga wUltima de disefio, - igual a la carga de serviciao
multiplicada por el factor de carga apropiado.
M. = My momento de disefic en una seccion
Mg = maximo momento sin amplificar mn una seccion, igual al
momento de servicio multiplicado por el factor de carga
aproptado
es un factor de amplificacidn de momentos debido a esbeltez y se
calcula como
= Cp/ €1 = Py /P 5.4
donde

Cm = O.& + M{/Ms > O.4

- el

ntos sin carga transversal

v arriostrages contra desplaramientes horizontales; en caso
cantrario se toma igual a la unidad

M3, Mo son momentos en los extremos del elemento minimo vy

maximo, respectivamente; My es positive =i provaoca curvatura

simple y negativo en casoc contrario

Limitaciones por esbeltez
) Se especifita en las NTCM que si la esbeltez de un miembro no excode
los siguientes valores, puede opmitirse ©8l1 calculo de los efectos de

msbeltez, ya que para valores menores que 1os indicados en las ecuacicnes
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4.5 vy 4.6 la amplificacion es menor al 5% y puede despreciarsa

kL,/r < 60 + 20 (My/M3) t4.5)

para miembros arriostrados contra el desplazamiento lateral vy

kLy/r < 40 (4.6}
para miembros sin arriostrar.
Ls ralacicn de esbeltez de los elementos a compresion ng debe excedar
de 120.

enths pot sxcentyricidad encorvadura

Se  sspwcifica una excentricidad minima igual a 0.05d, donde d es la

dimensidn paralela a 1la cual en que se esti llevando a cabo el andlisis,

Se suponm también Gue @l miembro tiene una encorvadura inicial egquivalante

a la longitud sin restriccion lateral dividida entre 300
&, = Ly/300

Para flexion biaxial combinada con compresion y para tension combinada

con flexion, en todos los casos especifica la formula usual de interaccion

lineal.
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5.4) Ejemplos de disedo

En este inciso se presentan traes casos tipicos de uso de elementos de
madera wn estructuras. En todos ellos se ha supuesto que ambos extremos
estdn articulados y restringidos contra el desplazamiento lateral, En los
tres casos la flexion es alrededor de un solo eje y la seccion no presenta
problemas de pandeo lateral. En el primer ejemplo se trata la seccion 8.7

X B.7 cm, coadnmente llamada "polfn" y cuya aplicacidn mas conocida es

como soporte de cimbras y otras obras falsas. La longitud seleccionada
corresponde a las condiciones tipicas de construccidn de una casa
habitacion,

El segundo ejemplo corresponde a la seccion 3.8 X 8.7 cm, conocida
popul armente como “pie derecho”. En estructuras de madera sa le encusntra
principalmente formando parte de sistemas de muros y algunas cubiertas
ligeras y de clare corto. El sistema de muro del @jemplo se encuentra
sommtido a 1a accidn de carga vertical de entrepiso y presidn horizontal
\'.lni forme de viento.

El tercer ejemplo trata la seccidn &.4 X 29.0 cm, llamada “tabldn" y
cuya aplicacion mas frecuente es en cubiertas de piso. En este caso esta
seccidn  forma parte de una columna espaciada en la cuerda superior de una
armadura de  gran clarp sometida a la accion de cargas vivas y muertas de

cubierta para instalacion depaortiva.
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&. COMPARACION ENTRE DISEROS BASADDS

EN DIFERENTES REGLAMENTOS

6.1 Introduccion

Se presenta aguil un resumen de lou resultados de disefo deal capftulo
anterior y =se cOmpara con lO0s correspondientes al aplicar los amis
reglamentos descritos en =] capftulo cuatra. Se seleccionaron las
mspescies y clases de madera cuyos valores de resistencia y rigidoz mas se
.p}uximarln a los aspscificados para la madera de coniferas clases A y B.
Ademas, s& procurd cubrir un intervalo amplio de propicdades diferentes en
wl caso de los reglamentos de Canadd y E.U.A., gue son los que cumntan con
mayor base empirica y tedrico-experimental.

En @l primer ejemplo los parametros de comparacidn son las propisdades
mecanicas, la capacidad del elemento en compresion simple y un pardmetro
1lamada aquf indice de seguricdad que se describe en e)] incisn sigulients.
Se incluye también la eapecificacion de dimefio por momentas causados por
excentricidad o encorvadura. B

Por simplicidad se ha denominado como Fgy Fo ¥ £ a ios valores de
resistencia o valor admisible en flexion, compresisn y modulo de
elasticidad respectivamente en los calculos con los diferentes
reuinmentus. dado que cada uno de ellos tiene nomenclatura especifica.

£En . el segundo ejemplo se comparan 2l fector de amplificacion s y las
razones fe oo fh/Fp v la 3suma de ellas, que nho es otra cosa gue
1., formula de interaccion mencibnada  en todos los reglamentos. Estos

cocientes representan el porcentaje de la capacidad del elemento que han
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consumido la solicitacion por compresion y flexidn, respectivamente.

En wal tercer wiemplo se descarto ml usc del factor de amplificacion 3,
pues debidoc a las dimensiones del elemento an la direccién del panden la
lnplific‘acton era practicamante despreciable.

En el ejemplo tres se tomaron valores diferentes de resistencia y
rigidez para ®#1 caleulo. Esto es debido a que algunos reglamentos, como
-1.‘ de la NFPA, el OHBDC y ]l CAN msupecifican valores menores cuando se
trata de piezas de grandes dimensicnes.

La nomenclatura abreviada para los diferentes reglamentos es la

siguiente

MEXICO = RDF/NTCHM
E.U.A. — ANSI/NFPA
E£ANADA ~ NBC/CAN
ONTARIOD — NBC/OHBDC
SUDAMERICA — JAC
INGLATERRA — BSI
EUROPA - CIB

La nomenclatura utilizada para las especies de los reglamentos OHBDC,
CAN y NFPA es la siguiente:;

SPF &S Sprucre-Pine-Fir Select Structural
DFL. SS Douglas Fir-Larch Select Structural
DFL #1 Douglas Fir-Larch Number 1

JP 41,2 Jack Pine Numbar 1 and 2

PPS SS Ponderposa Pine, Sugar Pine Select Structural
WHM - #1 Western Hemlock Number 1

NAS SS North Aspen Select Structural
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6.2 AnAlisnis de lps resultados

Se puede comparar wl grado de seguridad involucrado en los
reglamentos examinados mediante las ecuaciones de diseio fundamentales do

ambos métodos de diseRo como sigue.

De las ecuacionos 5.2 y 5.3

FR fu. R 2 FC ¥d;

por otra parte, del formatp de esfuerzos admisibles se tiepe

fa/Fg R 2 Yoy

dande f4 = esfuerzo basico de la propiedad que se trate

Fg = factor de seguridad

igualandc ambas mxpresiones para el término d; se tiene

Fr fu R £4 R
>
FC Fg

entonces, si f, % f,

Fg & FC/Fg

* Para las condiciones citadas en el enunciado del problema 1, el RDF
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especifica FC = 1.4 y el valor de FR en compresiton es 0.7, de modo que
FC/Fr = 2.0. Los valores para comparaciocn por los demds reglamentos se
indican en el cuadro 6.1.

CUADRD &.31. INDICES DE SEGURIDAD ESTRUCTURAL

PARA_COMBINACION DE CARGA HUERTA MAS VIVA EN CIMBRAS

Reglamento Fg FC/FR

RDF/NTCH - Z.00
NBC/DHBDE ~ ~-—-  1.20
NBC/CAN —— 1.96
ANST/NFPA 1.25 ———
JAC/PADT J9Y-T-) ——
BS1 1,25 ——-
33T e

Por otra parte, del examen del cuadro 6.2 se puedre observar el efecto
de 1a prescripcion de carga esxcéntrica y encorvadura. De los seis
reglamentos examinados solamente 81 mexicano (RDF/NTCM) y el de Ontario
{(NBC/OHBDC) exingen expresamente considerar excentricidad y encaorvadura.
De 1o0s demas, solamente el inglés (BSI) y el europeo (CIB) consideran
indirectamente esta posibilidad a traves de ta formula de
Perry-Robertson. El de lous E.U.A, (ANSI/NFPA}, el canadianse (NBC/CAN) vy
el del Pacto Andino (JAC/PADT) admiten el calculo de columnas cargadas
concéntricamentae.

Lan espesies identificadas en el cuadro &.2 come GPF 41  del
reglamento CAN y DFL 4,2 del OHBDC se pusden comparar con los resultados

para l1a clase Ay B de las NTCM respectivamente.
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A pesar de tener un indice de saguridad elasvado, el resultaﬂp
wbtenido  usando =1 reglamento canadiense para Spruce-Pine-Fir #! as 12%
mayor gqume el obtenido con el reglamento mexicano, debido a que no exige
:nnlidérlr excentricidades © encorvaduras. En e] segundo caso la carga
ultima obtenida por el reglamento OHBDC es 30X superjor a la
correspondiente a la clase B debido principalmente a su {ndice de
seguridad relativaments bajo.

En =l camo del reglamento NFPA se reflejan los esfectos de un {ndice
de seguridad moderado combinado con Bl uso de disppsiciones scbre columnas
con carga concéntrica. Por ejemplo, 1a carga admisible obtenida para
especins marcadas ton PPS S8 nmultiplicada por 1.25 es 12% mayor que la
obtenida por el reglamento OHBDC para DFL 1,2,

Los reglamentos inglés y sudamericano son  aparentemente los maAs
conzservadores. En el ambos casos los valores asignados de modulo de

mlasticidad son bajos en comparacion con los dol NFPA para especies con

istencias a la compresion similares. Los valores especificados de
moduln de elasticidad del reglamento sudamericano son semejantes a los de
las NTCM para maderas latifoliadas, 1o gue explica la similitud entre los
resultados de ambos reglamentos. .

Las cargas utilizadas para la revision del pie derecho del prablema 2
se rasunén en. el cuadro 4.3. Las mayores fueron las especificadas por los
reglamentos de E.E.U.U. y Canadga, Para el reglamento CIB se utilizaron
las cargas del reglasento inglés, debido a que no =8 encontrd informacicn
sobre factores de carga en los reglamentos suropeos consultados (DIF, 1983,

Crubjle et al., 19685).



REGLAMENTO €LASE Fp Fe E I3
RDF/NTCH A 170 120 £5000 2790
B 100 93 50000 1995

NBC/0RBDC SPF 55 145 148 71260 3511
JPW 1,2 117 107 61200 2790

DFL 1,2 102 92 56900 2595

NBC/EAN DFL B8 216 188 128520 3908
DFL w1 118 168 111180 3400

SPF 88 193 134 113220 3443

EPF #1 140 120 104040 3134

NAS B 124 103 84660 2590

NAS #1 B2 91 76500 2340

ANST 7Wdl8 BFL 88 148 112 126540 S55s
PFL w1 123 88 126540 3476

WHM §6 127 102 112480 3160

WHM #1110 B1 112480 3120

PPS S5 98 74 84360 2370

FPS W1 84 60 84360 2533

SAC/PADT-R ) 210 145 95000 3018
B 180 110 75000 2382

c 100 100 55000 1747

BSI/ ¢ 5 102 &% 72330 1767
6C 4 77 81 67320 1619

sC 3 54 &9 59160 1402

EIbs SC 15 153 148 46920 23593
sc 16 97 102 35700 1786
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CUADRD_6.3. CARGAS VIVAS PARA PIS0S Y_CARGAS DE_VIENTO

REGLAMENTO ~ FORMATO CV =3 i~ FE TR ]

- 1) (38 2 (53] (8) [3-31
RDF DL 40 40 &7 1.1 370 SO035
NBC DL 194 50 &7 L 404 3571
ANSI € P 200 S0 a7 (T3 243 3930
BSI E P 76.5 52 Y4 —— 313 2880
Jac EP 200 S50 67 —— 380 3000
cis DL 7.5 52 AT 313 2880
(1) CV = carga viva Eku/mzl; CH = carga muerta I:kqlmzl
{2) CM = carga de viento Ekg/mzl
(3) FC = factor de carga en reglamentos por estados limite
{(4) P = carga axial sobre el elessento
[$-3) M = momento flexicnante por carga horizontal

* DL: dimefio por estados limite; €P: disefio por esfuerzos permisibles

*%  1,25CM + 0,7{1.50(CV + CWI ]

w#e  1,20CM + 0.5CV + 1.3CW

#%s% nO se encontro informacidn acerca de factores de carga sn reglamentos
®uUropeos
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CURDRO_6.5 RESUMEN DE RESULTADOS DE

REGLAMENTO  CLASE F. AMP. fosFe T s0MA
RDF/NTCM A .28 0.06 0.50 0.36
B 1.30 0. 10 Q.67 0.77
NBC/OHBDC &PF S5 1.20 .09 ©.37 C.a6
JP #1,2 1.24 0.13 0.54 0.67
DFL 1,2 1.24 0.12 0.62 0.74
NBC/CAN DFL. SS === ©.20 .22 G.az2
DFL #1 - 0.23 0.39 0.62
SPF SS - 0.25 0.24 0.49
SPF #1 —— 0.28 ©.33 0.614
NAS S5 — 0.34 0.39 0.73
NAS #1 — 0.34 .59 0.93
ANSI/NFPA DFL S§ —— 0.15 0.38 0.53
PFL #1 -—- 0.15 0.45 0.60
WHM S5 — 0.17 0.44 0.81
WHM %1 — 0.17 0. 51 0. 68
PPS S5 - 0.23 0.56 0.79
PPS #1 - 0.23 0.67 o.90
JAC/PADT A 1.15 0.3¢% .34 ©.55
B 1.20 0.27 0.54 0.81
c 1.23 0.31 0.82 1.13
BS1/ 5C 5 1.05 .24 0.34 0.58
SC 4 1.05 0.25 0.43 0. &8
sC 3 1.06 0.30 0.565 0.95

€iB/ SC 16 1.16 T ez 5.78 1.02

BC 15 i.10 ©.20 0.47 0. &7
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CUADRD &.5. CARGAS DE_DISERO PARA CUBIERTAS

REGLAMENTO FORMATO CV  CM FE Wy Oce - Oci P
- 3 (4 {5 &)

ROF /NTCM D L 40 40 1.4 112 450 112 10427
NBC/OKBDT D L 100 40 * 1469 b76 100 14398
ANGI/NFPA E P &7 40 - 155 620 112 13857
BSI/ £ P 76.5 37 ——= 120 480 80 10390
JAC/PADY E P 50 a8 -== 100 400 60 8905
€187 DL 76.5 37 wew 120 480 B0 10390

(3) wW, = carga uniforme factorizada Lkg/m=1

(4) Qg = carga mn cada nudo de la cuerda msuperior (kgl

{5) Gcy = carga en cada nudo de la cuerda infericr [kgl

(&) P = cargm axial en el slemento mas esforzado de la armadura [kg)d
® 1.25CHM + O0.7C1.50(CV + CW ]

e $.20CH + O0.5CV + 1.3CW

sne no se ancontro informacion acerce de factores de carga en regla
mentos suropeas
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REGLAMENTG ~ CLASE ~ Fp Fe € fe/Fe 5/F, T T slMA”
RDF/NTCH A 170 1Z0 500G 0. 42 26 0. 68
B 100 95 50000  0.53 0.45 0.98
NBC7OHBDC SPF S5 143 146 712000 0.29 ©.07 .36
P W1,2 117 107 61200  0©.40 0.09 0.49
DFL #1,2 102 92 61200 0.47 o.18 0. 64
NBC7CAN . DFL 85 210 186 128520 0.28 0.07 0.35
DFL #1118 168 1311180 0,31 0.12 0.43
SPF §5 193 134 113220 0.39 0.08 0.46
SPF #1. 140 120 104040  0.43 0.10 0.53
NAS 88 124 103 84550 0.50 0.12 0.462
NAS %1 8z 91 76500 ©0.S57 0.18 0.75
ANSI/NDS DFL 85 127 98 1265406 0,37 0.07 0. 44
OFL #1 105 a8 126540  0.47 0.08 0.5%
WHM S5 109 91 112480  0.40 0.08 0.48
WHIS %1 95 a1 112480  0.45 0.09 0. 54
PPS 5S a4 67 84360  0.55 0.11 0.66
PPS #1 74 &0 84360 0.64 0.12 0.73
JAC/PADT A 210 145 95000 0.17 0.03 6.20
B 150 110 75000 0.22 0.04 0.26
>3 100 89 535000 0.30 0.06 Q.36
BST/ SC 5 102 a9 72400 0.40 ©.07 0.47
SC 4 77 81 67320  0.44 0.10 0.54
sc z =3 &9 £5160 [ I3 .14 0. 4S5
€187 SC 15 153 iag 36920  0.21 0.05 0. 25

8C 10 97 102 35700 .34 0.08 0, 42
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€l ~ factor de amplificacion de momentos, s, fue conmsrvador en laos
reglamentos NTCM y OHBDE. En los reglamentos CAN y NFPA =2 omiti& debido
a Que :urn:;n de una formula adecuada para su cdlcujo. En 10s reglamentos
muropres (BSI y CIB) la amplificacion de momentos no tuvo una influencia
importante.

El @fecto de lae disposiciones sobre disefo por momentos debidos
a excentricidad y encorvadura se refleja en los resultados de los
reglamentos NTCM y OHBDE. ta proporcian utilizada de la capacidad a 1la
flexion del elemento (§,/Fp) es del 5S54%, en especies marcadas coma JP
#1,2 (OHBDC),y mientras que en NAS SS (CAN) llega solo al 394, En cambio,
Ia reduccion de capacidad a compresidn por esbelte: en este Ultimo es
mayor; debido a esto el valor de la fraccion §c/Fg llega al 34%,

contra 13% del OHBDC.

6.3 Conglusiopones

a) La mayoria de los reglamentos sobre estructuras de madera
carece de una comprension adecuada del compartamiento de
elemantos de madera en flexotompresion y por 1o tanto establece
mecanismos de diseRc muy conservadores para gQarantizar la

seguridad de las estructuras que los contienen.

b) En. muchos reglamentos se sigue utilizando una metodologia

anticuada para establecer los esfuerzos de disafio para miembras
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madera de tamaiio estructural a partir de valores de resistencia de
pequeias probetas libres de defectaos. Por ejemplo, el reglamento
NFPA incorport hasta su edicion de 1977 valores de resistencia a la

tensidn diferentes de 1os de resistencia a la flexion.

) Solamente algunos reglamentos toman en cuenta la posibilidad de
aparicion de excentricidades vy @encorvaduras en columnas capaces de
provocar momentos no  previstos en el analisis estructural., Las
reglas de clasificacieén utilizadas en los diferentes reglamentos
permiten cierto grado de encorvadura en las piezas, por 1o que es

posible esperar mamentos debidos a esta causa.

d) Todos Llos reglamentos actuales ignoran la posibilidad de fallas
por tension en columnas y suponen un comportamiento elastico lineal

&n compresidn a la falla.

La version actual de las NTCM representa un avance mayor ton respecto

antigua version e=n cuanto a método de diseio, conocimiento de las

propiedades del material, fundamentos teoricos, actualizacion de acuerdo

el eastado del conocimiento actual y supasiciones bdsicas. Su formato

alcances son suficientes para facilitar e inclusc estimular el disefo de

estructuras de madera por parte de proyectistas debido principalmente a su

sencillez y semejonza con las expresiones para disefo de columnas de las

Normas técnicas complementarias para acero y concreto.

Sin embargo e necesario revisar algunos aspectos e
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disp‘usicicn:s sohre disefo de columnas que merecen mas atencidn mn una
futura version de las NICM con el objeto de producir estructuras mas
saguras y a la vez nnEAe:cnomicas.

Los comentarios que siguen y la propuesta de digposiciones de disafoc
para cpiummas rasumen iﬂ comparacion entre resultados de disedo por los
siete reglamentos tratados y 1la informacion analitica y experimental

hallada en las referencias citadas.
Comentarios

El enfogque de diseio, el procedimiento y las suposicionaes para el
tratamiento de la flexocoampresien en las NTCM son semejantes a las
disposiciones d

reglamenta OHBDC-1983, Al igual gue #éste, emplm=a un
método aprorimade para el calculo del momento amplificado. Este metodo,

aunque sencillo v de manejo {Azil para el diselador no refleja

correctamente ol comportamiento de la madera en flexocomprasitn por las

razones expuestas en los capitulos anteriores. €l uso del factor de

amplificacieon s indicado en 1la ecuacion (5.8) tiende a subestimar 1a

amplificacion de momento cuandos 1a seecién alcanza cierto grade de

plastificacion (fig. &é.1.a). Buchanan et al. (17984) sugieren el uso de la

enxpresicn empirica
& = (1 + P/PL/ (L = P/IPY) (6.1)

modificada - por el factor C, = 0.6 + O.3(My/M3) cuando los momentos

en lps extremas sean de signo contrario (fig. &4.%i.b).
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En las limitaciones por esbeltex (parrafo 3.3.3.3) las NTCM
establecen que en elementos arriostrados los  esfectos de esbaltez

pueden despreciarse si
kLy/r $ 60 = 20(M3/Ma)

esto =supone que la longitud sin soporte lateral seraki /2, debido a
que los momentos en los extremos producen curvatura doble., Esta
configuracion deformada tiende a ser inestable si la carga axial se
aproxima & la carga critica de pandeo, por lo que ante cualquier
pirturba:iOn ocurrira un "rebote” hacia la configuracicn con
curvatura simple y longitud sin =soporte lateral L., es decir, el

doble de 1a que se supusc originalmente.

Por otra parte ©on los Comentarioc a las NTCM se justifica la
afirmacien de que la amplificacion de momentos en la columna es menor
que 5% cuando la relacidn de esbeltez no sobrepase los limites
sefalados por las ecuaciones 5.9 y 5.10. €sto no se verifica en el
ejempla 3, en @l cual la relacién de esbeltez es de 38 y la
amplificacion de momento llega al 1S%. La relacion entre la
resistencia a compresion del material v su rigidez dobe ser como
maximo ©.0003 para que se verifique esta afirmaciéon y la
correspondiente a madera de coniferas es seis veces mayor.

' En general la parte de las NTCM dedicada a la flexocompresion se

basa en suposiciones simples y muy conservadoras, cora interacciones
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torsional, etc. Sin embargo, segun PBuchanan (1984} estas mismas
suposiciones conducen a situaciones inseguras cuando el miembro se
encuentra sujeto a tasas altasx de carga axial, pues sp sobrestima su
resistencia, espocialmente en miembros de poca esbeltez k&/r < &0).

Por otra parte, dge acuerdo con Buchanan, las disposiciones de las NTCH
aproximan bien el comportamiento real de columnas largas &f/r > 70),
siempre y cuando se tome para la foarmulae de interaccion el valor 0,9PR.
Para columnas cortas kl_.dr' < 40) deben buscarse dispasiciones o expresicnes
mas consistentes con la realidad, debido a la discrepancia que oxiste

wntre la suposician de interaccion iineal y 1los resultados
axperimentales. Una posible soluciton puede ser el uso de farmulas de

interaccion bilineales de la forma
Mg/ B Mg) = (4 — P,/PR) 6.2)

donde B &s el valor donde la recta que aproxima 1a envolvente de falla
corta el eje de las abscisas (figura &.2).

Sin embargo, hace falta llievar a cabo un programa de prusbas con
mlementos de tama®o estructural para verificar estas hipotesis vy
desarrol lar modelos mas aproximados a la realidad.

Otro aspecto que necesita mas atencion en la formula de interaccion es

la metodologia para la comprobacion de los reguisitos de estabilidad vy
resistencia de elemsntos a compresioen. La +ormula S.3 “comprueba®
simultaneamente resistencia y estabilidad al suponer que todas las fallas
seran por resistencia del material, vya gue el término P /PR expresa la

razon de carge uwltima a res=istencia al aplastamiento y no resistencia a
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compresitn de wuna columna con una esbeltez dada. En la figura &.3 se
muestra una comparacion entre la capacidad de un elemento cuya relacion de
interaccion para Rly/r = © es la recta Ppy-D-Mz, de acuerdo con las
disposicionas de las NTCHM (curva Prg=B-Hg) y con las formulas de
interaccion para columnas de acerc f(curva Ppg-A-MR), donde Prg es la
capacidad a compresion de una columna disminuida por alguna formula
canveniente (Eulwer, Rankine, etc.). De acuerdo con estas ultimas, la
envolvente de falla del material es la recta 1a columna puede admitir un
moments &n los extremos (no amplificado) igual al indicado por el punto A,
que ucorresponde a un pmomentp al centro del claroc (amplificado) indicado
por el punto C. La curva producida por las NTCM sugiere que el eliemento
puede admitir wun momentp @an los extremos igual a B, que =i es amplificado
puede Ilegar al punto D, gque sefala una combinacidn de momento y carga

axial causante de falla en sl material.

Las NTEM no hacen mencidn espectfica del tratamiento de columnas
espaciadas © armadas, sino que s® limita a establiecer gque “...En el caso
de columnas compuestas de dos o mas elementos, la esbeitez se considerara
de manera independiente para cada elemento a no sSer que se prevea un
dispositivo que una los extremos de loz elementos rigidamente vy
espaciadores adecuados...". Otros reglamentos, como €1 de los E.U.A., el
canadiense, el Dbritanico y ®l europeo pnéeen disposicipbnes muy claras al
respectoc ‘e incluso, en gl caso de ostos dos ultimos, permiten diferenciar
situaciones en las cuales los conectores en los extremos son clavos,

pernos o pegamento y proporciona valores de reducciodn de recistencia para
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cada caso © de incremento sl el grosor de los separadores supera 21 de las
piezas unidas por ellos.

En general puede decirse que si bisn estas disposicicones son
conservadoras tanto desde el punto de vista de los factores de reduccion
de resistencia comp del tratamiento elastico de la madera, no cubren con
seguridad todas las situaciocnes comunes en que la madera sae encusntra
sujeta a flexivn y carga axial combinadas.

A continuacion se presenta una propuesta para la parte asobre
flexocompresion de una posible version posterior de las NTEM. En ella se

reusalta }a necesidad de contar con modefos mas aproximadas al fendmeno y

parAmetros mac fidedignos para represaentar adecuadamante las
caracteristicas de los materiales. Las adiciones o modificacionas al
texto original de las NTCM en su version actual se sefalan con
ennegrecido.

Esta propuesta se basa principalmente en 1os trabajos de Buchanan
{1984) y Buchanan et al (1985 y estad apovada en }la comparacion de los
resultados de diseioc obtenidos modiante la aplicaciéen de los siete
reglamentos para madera citidos en este trabajo. Para su aplicacion deben
realizarae programas de pruebas muy extensos y estudios analiticos gque
hagan posible la adaptacidn del wmodelio elastoplastico con efectos de
tamado a las maderas mexicanas cubiertas por las NTCM. La deduccion de
los valores y expresiones propuestos cae fuera de los limites de este
trabajo, por 1o que no se detallan los calculos necesarios para abtener

algunos de los parametros propuestos; para informacion mas detallada



acerca del modelo mencionado pueden consultarse las referencias citadas.

Las modificaciones propuestas comprenden 10s siguientes aspectos:

a) uso de factares de reduccion de resistencia wmayores para

reprasentar mejor las caracteristicas mecanicas de la madera;

b) el uso de formulas de interaccidn bilineales para columnas cortas
y de =sxpresiones linealizadas para columnas cuya esbeltez obligue a

considerar amplificacion de momentosj

c) el uso de un factor de amplificacion de momentas que tome en

cuenta el comportamiento inelastico de la madera en compresiong

d) la distincion en la formula de interaccion entre fallas por
resistencia del material y #fallas paor inestabilidad propiamente

dichas

e} ia consideracion de falias a tension &#n la madera y su

cuantificacidn por medio de los efectos de tamafio; vy

€Y la consideracion del trabajo de conjunto de diferentes elementos
- estructurales como un sistema gque aejora las propiedades de los

elmmentos individuales.
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6.4y Proppuesta de dispoaiciones

3.3 Miembros sujetos a gombipaciones de momento y carga axial de

3.3.1 Reguisito general
Toda columna debera dimensionarse como miembro sujeto a
flexo~compresion independientemente de que e1 analisis no haya

indicado la presencia de momento.

3.3.% Resistencia a carga_axial
La repistencia a compresion de disefo, PR, que deberd

usal

e an las formnulas de interaccion de los incisos 3.3.8 y 3.4.2 se
obtendra por medioc de la expresion

PR =Frfey A (311 )y

dondes Fg = factor da reduccion de resistencia {tabla 2.4)
fou = f'eu KnKdKcKpKel (incisos 2.4 y 2.4.1)

A = 4rea de la seccitn

3.3.3 Efectos de psheltez en columpas macizas
Los efectos de esbialtez s tomaran en cuenta a traves de la
amplificacion de momentos de acuerdo con lo previsto en el inciso

3.3.5.
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3.3.3.¢ Longitud smin spporte lateral

t.a fongitud sin soporte lateral, L, de miembros bajo
compresicn se tomard como la distancia centro a centro entre soportes
laterales capaces de proporcionar una fuerza de restriccion lateral
por 1o menos igual al cuatro por ciento de la carga axial sobre el
mimmbro ©o bien comp la distancia sntre puntos de momento flexiocnante
nilo dende el sndideis asi 1o indique vy exista restriccion lateral
por welwsentos de cubierta sujestos al smissbro como se indica en sl
parrato 3,4,2. Esta fuerza también deberd ser suficiente para

r

istir los efectos de lom momentos £n los extremos y las cargas

latarales que pudiaran existir.

3.3.3.2 Lopgitud efectiva

Los miembros &n compresion se dimensiocnaran considarande una
longitud wefectiva, L, = k L. Para msmbros baj)o compresion
arriocstrades contra desplazamientos latorales se tomara kK = 1, salvo
que se justifique un valor menar. Para miembros en compresion sin
arripstramiento contra desplazamientos laterales, se determinara por

medioc de un apalisis.

3.3.3.3 Limitaciones
(a} Para miembros no arriostrados, l1os efectos de esbeltez
podran despreciarse si

ki, /r & 20 13



sondes

dondas
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r = radio de giro minimo de la seccion

thy Para miembros arriostrados, 1os efectos de esbeltez

podran despreciarse si

"y
kL, / r < 40 - 20

Mz
r = radio de giro minima de la seccidn
Mie M2 = mamentos actuantes en los axtrasos
multiplicados por el faztor de carga
apropiado. My &% wl momento mepar y se
considers negativo cuando My Y Mo

progucen curvatura doble. Mz s =l momento
mayar y siempre se considers positiva

(c) No se admiten vatores de k L, 7/ r cuperiores a 120.

3.3.4  Fermula de interaccién para flexidn unt:

Las miepbros sujatos a compresion y flexién uniaxial deberan

satisfacer 1a siguiente condicion

(Me/BMg) § (L = P,/PQ)
Mo S Mg

am columnas con ki, /r < 50 v

0.97, M
*

<1 (3.12) (&)
PR

@n columnas con esbesltwz mayor
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donde: M. = momento amplificado que se aplicara para disefo con

la carga axial P,

P, = carga axial uitima de diseso que actua sobre el

elemsnto Yy es igual a la carga de servicio

multiplicada por el factor de carga apropiado

B = QCfy /g0 (D)

3.3.5 Determinacion del momento amplificado

€1 valor de M. se determinar4a por medio . del siguiente

procedimiento
He = Mg, pero no menor gQue My (3.13)
dondes Mg = maximoc momento sin amplificar que actua sobre el
miembro en compresisn y es igual al momento de
servicio multiplicado por el factor de carga
apropi ado
Cpe 1 + P/Pery
s = [{=2]

1 - PL/Pe.

El valor de la carga critica de pandeo P, se obtendra con

la expresisan
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w2E0. 05!
Pep = FR ~mer— KKy (3.15) 131
kL) 2
donde: Fr = factor du reduccicn de resistencia {tabla 2.4)

Para miembros restringidos contra el desplazamiento y sin
cargas transversales entre apoyos, el valor de f{; podra tomarse

igual a

My
Cp = 0.6 + 0.4

v pero o menor que O.4 (3.18)

Para otros casos tomeae Cp = 1.0

My v Mz tienen =1 mismo significado que en 3.3.35.3

3.3.6 Momentos en low extremos
Todos los miembros bajo compresian deberan dimensionarse

para excentricidades en cada extremo iguales o mayores que

a) Las correspondientes al maximo momento asociado a la carga
axial.

b) 0.05 de la dimension del miembro paralela al plano de
flexion consaiderada. Se supone qQue esta excentricidad

ocasiona flexion uniaxial y curvatura simple unicamente.
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3.5.7 Homentos dehidos_a_encorvadura

Todws los miembros bhajo compresion deberan dimensicnarse

para una excentricidad

Ly

vy, - (3.173

300

considerando gque dicha excentricidad se presenta a la mitad de la
distancia entre soportes laterales. Se considerara gque laos momentos
por encorvadura actuan ®n el misma plano ¥ en el mismo sentido gque

los momentos dei inciso 3.3.4.

3.3.9 Elswanton sn  coaarewicn  combineda con flexitn oue

forman rte de_sistems tructurales 16
3.3.9 Cplumnas wepacisdaws tH)

3.3.10 Eormula de interaccidn para_flexién Hiaxial

Cuando un miesbro bajo campresion se encuentre sujnto a
flaxitm respectc a  ambus eies principales, el momento de diselo
respecto a cada eje se amplificara multiplicando por 5, calceulada de
acuerdo con 1las condiciones de restriccion y rigidez a la flexicn

respecto 21 =ie en cuestion,
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Los miembros bajo compresién sujetos a flexian biaxial

deberan satisfacer la sigumiente condicion

Fu Meua Myua
. LIy, z.18

PR R Hyr

donde: M.ua = momento amplificado respecto al eje X
HY“. = momento amplificado respecto al eje Y
Myr = resistencia de diseio a momento rempecto al eje X

"yR = resistencis de disefio a momento respecto al eje Y

3.4 Miewmbros sujetos a combinac

de_momento_y_carga axial de

tension

3.4.1 t om_ ex nos
Todos los miesbros bajo tension deberén dimsnsionarss para

axcentricidades an cada sxtraso igualss o mayores gquw

a) Las correspondientes al maximo momento ascciado & la carga
axial

by 0,05 dew 1a dimension del elmmentc paralela =l planc de
+lenion considerado. B8 wsupone gque wsta excentricidad

ocasiona flexitn uniaxial y curvatura simple Unicamante.

3.4.2 debidos a encorvadura

Todos los slssentos bajo tmnsion deberdn dimensionarse pars una

axcentricidad
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Ly
[T ——— (3.57) 3]
SO0
considerando que dicha excentricidad se presenta a 1a mitad de la
distancia entres soportes laterales. Se considerars que los momentos
por aencorvedura actian en ®#l mismoc plano y an el mismo sentido que
los momentos del inciso 3.3.6.

3.4.3 HMomento uniaxial y tension
Los miembros sujetos a momento unraxial y  tension  deberan
satisfacer la siguiente condicion

- 51 3.18) [£:3]

donde los numeradores son acciones de disefio y los denominadores son
resistencias de disedo.

3.4.4 tomento biaxjal y tension

Los miembros sujetos a momente biaxial y tension deberan

satisfacer la siguiente condicion

Tu Myua Myua
PG il Al (3.20)
Tr M Myr
dondes Myua = momento rempecto al eje X

Myua ™ momento raspecto al eie ¥
MyR = resistencia de disefoc a momento respecto al eje X

MyRr = resistencia de disefio a momento respecto al eje Y
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€1 factor de reduccion de resistencia en compresion podria
wer mayor para la ecuacion 3.11 de este capitulo y prever
una reducciton de resistencia por esbeltex con alguna foroula
adecuada para elementos esbeltos. Esto cubriria con mayor
aproximacion 1los requisitos de seguridad tanto en el caso de

wlementos cortos como en el caso de columnas esbeltas.

Para efectos practicos la amplificacidn de momentos puede

considerarse despreciable si es menor gque 15%. La esbeltez

madxima para que e verifique esta afirmacien '
aproximadaments ki,/r = 25 si w#e usa la nmplif!cn:‘s‘on'
calculada con la mcuacion 5.8, Si se usa la ecuacion 4.1 la
msbeltez maxima @s 20. Se considera adecuado dar este valor

Comd minimo para garantizar la seguridad contra fallas por

inestabilidad.

En elementos cortos la envolvente de falla tiende a
aproximarse a la curva exterior de la figura &6.4. Esta

curva puede aproximarse aceptablemente mediante 1a recta

"PR=P y 1s wvertical que 1la corta en el punto de abscisa

MR (figura &.2),



(D3

{E)

(F)

Esta reduccidon en la capacidad de carga de columnas esbeltas
toma en cuenta la forma de las curvas de la figura 6.4 a
partir de la esbeltez indicada y se aproxima adecuadamente a
los resultados experimentales. El valor de 0 puede hallarse
ntonces & partir do las caracterfsticas mecanicas del

material y de l1a geometria del diagrama de interaccién.

Exprasién empirica usada por Buchanan ton base en valores
"“tipicas” de E/f. = 300 y una deformacion maxima en
compresion de O0.01. Esta expresion amplifica el valor del
momento gque ocurrz en #1 centro del claro y lo aproxima
mejor a su valeor real (fig. &.1.b). La amplificacion
aumenta lipemalmente hasta el doble de la obtenidn con la
formula tradicional conforme la carga axial se aproxima a la

carga critica.

£1 uso del factor por duracion de carga ky 25 una manera
indirecta de afectar el valor del modulo de elasticidad de
la madera, debido a gue este es el Unico parametro meecdnico
del material que interviene en el calculo de la carga
critica de pandeo del elemento. En la formula 3.15 se
propone omitir e factor por duracion de carga ya que, de
acuerdo con el texto de las NTCM los valores do modulo de

mlasticidad no se incrementan por duracion de carga (pie de
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pagina, Tabla 2.6 pagina 15 de las NTCM), la que esta de

acuerdo con las reglamentaciones examinadas aguf.

En elementos que me encuentran unidos convenientemsnte
formando parte de otros sistemas estructurales, tales como
muros a base de tableros unidos con pie—derechos, cumrdas
supericorss de armaduras clavadazs en toda su longitud a
sistemas continuos de cublerta y otrom similares, tisne
lugar un "trabajo de equipo” cuyo efecto es similar al
obtenido en sistemas con comparticion de carga. Por esta
"

razon  convendria “premia el desempeio de tales sistemas

con factores de incremento convenientes gue reflejaran este

wfecto positivo.

El comportamiento de las columnas espaciadas difiere en

cierta medida del de las columnas macizas; d nde de las

tondiciones de fijacldn en los extremos y de las dimensiohes
de los separadores, por lo que su tratamiento es muy extenso

y cae fuera de lpos limites de este trabajo.

En la practica debe ser tan dificil cargar concéntricamente
un slementc en compresion como en tension, con la diferencia
de Qque an este ultimo caso el efecto no es tan
desfavorable. En un Belemsnta en flexctension ocurre una

disminucion del momento flexionante igual al productto de la
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carga de tension multiplicada por la deflexion debida al
momento actuante, Sin embargo, esta disminucion puede ser
superada por al efecto contrario que produciria una
excentricidad accidental (juntas mal ejecutadas, conectores
faltantes, contractciones dimensionajes desiguales, @tc.) o

una encorvadura en el sent:do desfavorable del elemento.

En este incisc deben tomarse en cuenta los efectos de tamafa
en la resistencia del elemento a tension. Estos efectas
modifican la curvatura de 1la rm‘n- inferior (Mp-Tgp) de la

curva de la figura 6.4.
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segin varios autores.



(c)

Figura 3.1 Esfuerzos en una viga de madera sometida a flexibn
distribucién real

------- distribucidn supuesta
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(e) )

(d)

Figura 3.2 Curvas esfuerzo-deformacidn real y segiin diversos autores
(tomada de Buchanan, 1984},



(d)

(e) [€2]

Figura 3.2 Curvas esfuerzo-deformacidn real y segln diversos autores
(tomada de Buchanan, 1984).
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Figura 3.3 Resistencia de columnas de madera
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Figua 3.4 Diagrama de interaccidn para elementos de madera
segin Buchanan (1984)



seccidn deformaciones  propiedsdas  esfuerzos fuerzas elems. rec&nices

(2) (b) () (d) (e) (g} (n

figurz 3.5 Obtencién de clerentos recériccs en una soccidn transversal
por redio de las relaciones esfuerzo-deformacién del raterial
{terado de (Bucharan 1534}
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wes 3,6 Envelvente de falla pera la seccign sufcta @ carca axial
y flexidn combinadas obtenida con o1 procedimiento des-
crito on el pdrrafo 3.5 (tomada de (EBuchanan 1983
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Figura 3.7 Curvcs de deflexidn de coluanas para determinar cstabilidad
{torada de Buchanan 1984)



P/Py = 0

7

Figura 3.£ Relacidén tipica entre momento-curvatura ¥
carga axial. La capacidad a flexidn cecrece
conforre aumenta la cargd sobre Ja seccidn
(tcmada de  Buchanan 1984).
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figura 3.9 Diagrame de interzccidn para elementos do madera
obtenides mediante el método elastopldstico.
{tomada do Buchanan 1984)
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Figura 4.1 Diagrama de interaccibn de columnas de madera
segn Buchanan {1984) y prediccidn de la resistencia
seqin el reglamento NFPA (1977)



Modelo de Buchanan {1984}
------ CSA (1984)

t/d

Figura 4.2 Resistencia a carga axial en columnas de madera segfin
Buchanan {1984) y prediccibn de 1z resistencia segiin
el reglamento “SA {1984}.

Modela de Buchanan
CSA (1984)

WMy

Figura 4.3 Diagrama de interaccién de columnas de madera
seglin Buchanan (1984} y prediccién de 12 resistencia
seglin el reglamento CSA (1984},
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Modelo de Buchanan

......... OHBDC (CMTC 1983)

Figura 4.4 Diagrama de interaccidn de columnas de madera
segiin Buchanan {1984} y prediccién de la resistencia
seglin el reglamento OHBDC (OMTC 1983).
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Figura 6.1 Factor de amplificacidn de momentos & segin la expresiun
5.8 y momento amplificado segin Buchanan (1984).



Figura 6.1

L/d = 50
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{continuacibn}
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Figura 6.2 Aproximacibn propuesta al diagrama de interaccifn
segln el modelo de Buchanan (1984) para la modificaci6n
de tas NTCM
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Figura 6.3 ODiagrams de interaccidn para columnas de madera segln
los regiamentos OHBDC (OMTC 1983), NTCM (DDF 198Sb) y
fdrmulas para columnas de acero,
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Figura 6.4 Diagrama de interaccidn para madera con las caracteristicas
mecanicas sefaladas al margen segin Buchaman {1984)
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Revisar el polin gue se ilusira en la figura. Suo jongitud cs
de. 244 cm, tiene una seccién de 8.7 X B.7 y sers ctilizado en una cimbra
para loua de concrato de 1C cm de espesar.

Obtener gpricerc su  ctarga anial Vltima do dicefo y compararlia cton la
carga de <diserfoc por carga viva mas mucrta proveniente del colado y de los

aditamgntos vy equipo nececarics.

DATOS:

a

usar madera clase B, por reglas especiales

b) separacion entre polines s = 122 cm cn anbos sontidnc

©) supener madera humcda, contenido
de humedad CH > 184 +2%
d) arricstrado convenientomente

contra desplozamientos laterales
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RESISTEMCIAS MAOADIEICADAS

1
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HOMENTES POR ExcenTRICIDAD y ENCY RVADURA
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AMPLIFICACIEN DE MEMENTES

2l womento amplilicado se determina

LOMmMo
M, = S Mg (%—u‘h—nu\k 3.13)
Cre 3
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cS \ - o/ Ber (

el valor del coeticiente Cm estd dado por
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Pevre M, =M

Cwionce s Cna= 0.6 YO8 'y = 4.0
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Pu . 125 ®ufli- Pulaons

5390 W, 000

P\k: \aas ¥ej




CARGAS

Vivas : I5C  ¥g /et personal
253 Mg/t aquipe
v = H4CC Mg /et {nck. 200,

&34 RORD)

Cargqer viva temcentrada adiciewal *

Q, = ‘50 Yy

Huertas @ 3¢ Vg /nt pesc prepic
2HE  Keg/m? \oce, da wonmceretn. d¢Q

N \Le3/ 2 10 ¢wn de2 Qs PESOYT
M = c B

Tactor de cavga TC o= VY (A<t hay ,

P.31 eDF)
U’u;" Fc (v vem)

= 1.4 (bo2 r230Y) = 928 ¥ AN

Qu, = Vixis5o = 20 \ce3




(a\«ia. en cada polivn
Pu = wo xAx + Quy

’
cowo el espaciawignio 5 en cada diveccion

ecs
& = 122 v

L2zt s 4R

enkonces

Pu= 438 x1.48 + 210 = 1610 ¥q

—
1610 <& 1895




EJEMPLD 2 _

PROBLEMA: Revisar los pies-derechos
muro estd sometidas o 1la accidn de
carga horizontal por viento. Los pies

cm y su cara en

forre de madera contrachapada. Lo

unifamiliar,

del muro mostrado en la figura. El
carga axial vertical de entrepiso y

derechos estan cocpaciados a cada &1

compresion estd restr:o:ngida en toda su longitud por un

estructura se destinara a vivienda

DATAS

a) madera clase B, por

reglas ospeciolos

b) 1la madera cstd seco

(=] existe comparticien de
carga antre elementos
vertizales

d) clarc del piso entre

muros igual a S00 em

H
!



ET 2

CARGAS
vivas CVZ IR0 Wy /vt
wroerkas: o= 50 Ve /et CAct. taq
de viewio : <W = 63 \(3/"‘1

2.37  RuE)
Covabinacion da carga

mugrla + vive, sviando
2\ feckor do carg® s entonwes PO =4l (o ey,

P RIF)
tavga  vevkical

wi = Fe { evram)
= 11 (1o +S0) = M2 ¥gps
PL‘-: Wy *Aq
Ar = (5x 0.6} /2 = 153w
Gniowntzs
P =

2330 ¥q




cavga oriwontal:
cww T Fao xow
= lax 6 = T Ky S

axreho deibutavis A = 0.61 v

L6l T 45 Ko /en

1
o
£
o
o]

entowces
W™

cada pre derteho estavd camado comod sigue

ys ¥eglm
2330 Ky

3F0ky
o

5

el mowments Jlexiovante wndxivmo provecads pov

le caroe de vient

2
45 kY
_9_1._.——“— = -4 &:o(’.\—ﬁ

M= -—-~"*’Lz =
2

8

es




ESRELTER

e\ elawento eskd ¥estrimgido domira dosplarenventos
2w su  diveccion ddbil dabido al reww bniwxewndo,
entownees el pandes wurriva alvededor del ¢je

de  inercia. meayo v

Klu | X244 | gqq ¢ e
N .50 D

pasa -l LiwniYecion por eebelter

e\l elemanko ectd weskringido fom bich contra
desplaramienios w¥eraler on sus extvewo: Y

- 7
no sk’ sslicltedo  por woméates ew &iros

ntonices
M, = Maq
4. Go = 20 (M, /u) = 60 -20 ()
= 40
43 > yo

.. no sz puzdan ignorar los efectes de abaliey




RESISTENCIAS MPDIFTICADADS

Cormprasicn : ber = ;lc.«»( Vi ¥a ke ¥ ¥el)

A5 (1x 133 %105 2115 %\

5 = 1.3¢

163 Yo feen?®

Caraa trikia @

cowmo ain el tase awierior , @l fackor por peralie,
¥e y el fackor por clasificacion

sevw 4.4 - }.0 ,
respeehvayneniae |
evtonces
: Bo.os X Ko x¥e = 50,0005 1A%\
= 55,000 Yg/em®
Gdernes

¥iux Kax B = VX033 4105 = 1S




flexisn: o= ““ (W, ke & ¥, e )
= oo (1 x133x1.15% 1.2 x1)
= (0o x 1.9}

= A1 Kq fem?t
— 07

RESISTENCIAS DE DISENG

comprasioh Po=Fn .'S‘ck A

=03 %163 %33,

= 3865 ¥o
e,
Cacac eritiea @ R.=Fa w,:‘.‘o,\.\. (% wka ¥e)
(e

Q.91 x 5,002

=053 Crwon s (i-53)

= RAO040 ‘.Ls:




$lewidh 2 He

Fo djus @
©-8 x 191 x48 %4

H}

334 \L‘:'C\'\‘\

MEMENTES PR EXCENTRICIDAD vy ENGHRVADURA

excenkvicidad : e= 0.05d

= 0.05 x B.3 7 0,44

evcavva duaran | ey= \u/3s0

= a4y Jzeo = 0:8lem

momento total por excentricidead

4 encorvadura
MQ_"‘HE: pu(Q* Qhﬁ
= 330(1.25) = 461 ¥y.om
yowrenke ol centra de\ tlave:

Mo = M+ g,

= 3BUC + 4¢3 = 38lo K‘).cw.




AMPUTICACIIN DE MPMENTY S

momenis awplifledo

Me = S WMo
§ = —Sm
= P /R,
Cen =4 | pov exiskiy carge kvansvevsal
Pu = 330 ¥y
2nton ces 4
. = —— = 121
i - 330 /2000
Me = 1,22 %3810 = Y654 Ky om
PemruLA DE INTERACCIGN
P Me ¢ A
P Me
2io A& C8H oo 063
2865 - £l T U ..

= 0% <14 v



PROBLEMA: Revisar la seccién propuesta para el elemento

1-2 de l1a

armadura do la figura. La condicien do carga s por combinacitn de carga

wiva mas nuerta. £l elemonto  se  encuentra  resiringido contra

decplazamientos en el sentido transversal por largucros a cada tercio de

su longitud. Efectuar la revisién szlasmonte en ol sontido del cje de

inercia maycr 2el ecloesonto.

a) armaduras a ccda 200 cm

b) contanido de humadad CH < 18 & 27

r) cubierta de lanina de oasbe

zo-zmncnto cndutada

¢} usar madera da ton!feras claze 3 pcr renlas gensraleos




Cuerda juperior

Cambz\ Lo Condn Lentfd

[@VPIIN \.ZAA:.A« R

yzo kiad
b

, e '
40 4G & o
]

W= Fe (evrem)

e = HD Wy fuar
M = 4O Vg fuad
Fe= iy

Cary w5, o9 par)
CACk ¥, 30 oav)

Luw= Loy (bosud) = Wl e

4 = WAy
Ay 232 THWM

S = WML xY v Hqyg o Yo ¥ay /w2

G, = For CM“
¥ = Do ¥y Coede & plocdh wndy Hmf.a‘\

o= \Yxbkos= \\z\’-!

L

uso
$ Lixd

21s b /W "* } | uzo
;;’/?7 1,7]' NSO
& v

he be

t ]

e na ne Y] e we e

2 } i VY P

SYSIvo

¢ L3

PN Ja]g
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Camvyps on of it @-@ -

@u Qu Qu
Pu ‘L 'L l Pu
— K - T
~~o50 4+ tog H vy - 05—
ke .06 ke
Pu= 1oki3 [ 2%

QU= W vAy & Uz x 12 =224 |,

@ ® @ -~ Sisy @

Sistiyaw T3¢ SPayllaszy

Iy

b

WAN /A%y



EY 3

2l wromento  al cenkro dal Aavo e

H = Qul . &u L
L{

Qul
2

224 %204 fp. = 23,092 Vo

ESBELTER

22 krata de uva columna
s aralizard cada elawmanito
lowmard la vasis kemeiq del (-O“"\Av\\‘.u como e

de las resistancias (ndividunles

pox

espacia dc.l por Lo

separado y

1) tomando ¢l gire alrededer del ¢je x-x

v=4
Ly=

v

K lw

-

2006 cve

8.4 e

2| % 206
T 8.y

2.5 £

\2.0

que

SUYTMIQ




e\l clemento 32 encuenbya reskvingido conmbee
despla tamientos laterales en sus exbrewmos
y wo Nene vmomankos aplicados en detos

tomo en  los 2jemples antdriores
enitonces, de la @e. 3.3.3.3. % delay NTCM
24.5 L N0

y se putden daspreciar  los electos do esbel beg

it) domawndo el giro alvededor del eje 9-Y4
k=1
Ly = 206/3 = 68.%
X 0 cvn

= V.85 c¢v

Kla _ 1*3%  ae0 ¢ 4o
S .85

tambidn  podemes despreziar Loy edectos da asialley,

Aungut e Lorard esta wlaciow de esbeller para




diseRe y = calculard de kodas Jormas la

amplifen ciovn 42 T™omewiko s

RESISTENCIAS HODIFICADAS

o:n;nprasio(« : Jsm: '5; (\‘h ¥a ¥ ¥p \’-g\\
= qs(\x\x\xlxo.s\

= 45 x0-8

covga crikica :

el dactor de modifiaamdn por clasifiacion, Kl pam
nddulo de elasticidad vale 0.8, gov use de veqlas
generales ; &l Jacktor pov peralie Yo e igual o e
unidad , ya que d > 140 v

Znionces

Eosx Y x¥g = 50,600 x2-Ax§ = 495,000 ¥y £\




1
fg0 D ¥a Yo Yo Kel)

4-\2)(&0"(\ : 44‘_\

"

loo(\x\x\x\,o_g\

- ‘= \oox¥0.8

[}

it

80 \(3 /c.\-n"‘

RESISTENCIAS DE DISENg

Co\u\?fﬂsio’\'\ : ?\1: Fe {’—.u. A
= alxI6x1BL =

= 4895 ¥q
carawr erifica t P = T T Eoos T
(eiuw)?

q.87 x4S5co0x434

=03
° STEDS Q)

— 40,200 ¥q




-;-\,cxco'v\ :

Me= Fe *5»\ %

cdleale del Jactor do askabilidad \eteesl,

Luwd
bt

=\ ’qox'&‘\
6.4t

Cl = Eo.os

Cy =

It

4'—\'\
= Ysgoo = _
e -
CoOmMo 6 < C-':
Q= \-
= \ -
" enlownces

J.oM > 6

\/
24.3 &
{ Cy
M
oD (_Li_
x
H
J.04 _
0.3 (_{&‘_3_3 = 0.998 ™ A

Me= 0.8 %x80x 833 i

= 53,417 Uo.om




ISTA” TESIS N0 BEBE™
SALR DE LA BIBLIOTECA

qQ

MPIMEWTPS PPR EXCENTRICIDAD y ENGIRUVANIRA

excenbeicidad e = o.osd

c.osxA = V.45 cva

@ncorvaduvec

] Q\>= La /iao

= 106/120 = 0.8 om

moments dokal POF excewkvicidad 4 ewneorvaduvy

Me + s = P2+ @)

= 5210 { 1.45 + 0.¢a8)

u

W03 Yeyomn

e\ mowento Qor cavaas d2 cubitrka on cde
e \emanko s

M/ = 23,032 /2 7 WS36 VYorewa

2 fovees Mo = M/ r e iy,

= \\§36+\\,I31 = 11’668 V.‘,’.cvv\




.AMPL\?\CAC—H&N DE MdMENTE S

He = & My

QL .. S
\ - Sw /ey

Cmn =\, dads U@  exisiew corgas  enkee C \as
G005
1
$ = = L5
1 = 5200 /45000
Me = 115 %22,668 = 2%, 04L Yy .om

FeRUULA DE INTERACCIAN
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